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L_ 

ESTÁTICA 


1.1 Introducción 

L a estática es la parte de la mecánica que estudia las condiciones de equilibrio de 
los cuerpos, es decir, las condiciones que mantienen el estado de inmovilidad o 
reposo. La mecánica, parte de la física, es una materia fundamental en los campos 
de la ingeniería mecánica y de la ingeniería estructural, disciplinas que en la era 
moderna han contribuido sustancialmente a su desarrollo y aplicación práctica en los 
problemas tecnológicos que les conciernen. 

Arquímedes (287-212 A.C.) nacido en Siracusa, Sicilia, uno de los más grandes 
intelectos de la humanidad, fue el primero en manejar los conceptos básicos de 
equilibrio. Aparte de sus contribuciones a la mecánica y a la astronomía, hizo aportes 
notables en matemáticas y física. Formalizando el llamado método exhaustivo 
de Eudoxio (408-355 A.C.), Arquímedes inventó el cálculo integral, y también 
file precursor del cálculo diferencial, anticipándose en casi 20 siglos a Newton 
(1642-1727), Leibniz (1646-1716) y Fermat (1601-1665) que lo impulsaron, hasta 
que finalmente Cauchy (1789-1857) y Riemann (1826-1866) le dieron una base 
matemática definitiva. En la física, su obra maestra es la hidrostática, que se refiere al 
estado de equilibrio de los fiuidos y flotación de los cuerpos. Cuenta la leyenda que 
su famoso descubrimiento de que un cuerpo sumergido disminuye aparentemente su 
peso en igual cantidad que el peso del volumen de líquido desplazado {el Principio 
de Arquímedes), lo hizo mientras se bañaba y observaba flotar su propio cuerpo, por 
lo que entusiasmado salió corriendo desnudo a las calles gritando “¡eureka, eureka!”, 
que significa “lo tengo, lo encontré”. 

La mención de la obra de Arquímedes en esta introducción no es casual. Sus 
descubrimientos, inspirados en ima notable intuición y motivados por la solución de 
problemas prácticos, fueron expresados y pueden comprenderse sin tener que recurrir a 
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un marco teórico y analítico complejo. Cabe mencionar que en la época de Arquímedes 
el álgebra elemental y la simbología usual de hoy en día eran totalmente desconocidas. 
Esta forma de pensar se utilizará en la presentación de los temas de análisis, confiando 
mucho en la intuición física y geométrica, y en la imaginación, para despertar en los 
estudiantes de arquitectura similar actitud. Es decir, se procurará llegar a los conceptos 
fundamentales por caminos simples, evitando las complejidades matemáticas, pero sin 
comprometer el rigor y fidelidad a la esencia de los conceptos mismos. 

La estática de los cuerpos rígidos se enmarca en definitiva como caso particular de 
las Leyes de Newton, presentadas en 1686 en su Philosophiae Naturalis Principia 
Mathematica. A pesar de la importancia de las ideas previas de Galileo (1564-1642) 
sobre las causas del movimiento de un cuerpo, y las del movimiento planetario de Kepler 
(1571-1630), Isaac Newton es el padre de la dinámica y de la mecánica celeste. Sus ideas 
del espacio y del tiempo absoluto no fueron objetadas sino hasta más de doscientos años 
después, cuando Einstein (1879-1955) presentó la Teoría de la Relatividad en 1905. 

La primera de las tres leyes del movimiento de Newton establece que; “Todo cuerpo 
mantiene su estado de reposo o de movimiento rectilíneo uniforme a menos que 
sea obligado a cambiar ese estado por la acción de una fuerza aplicada sobre él”. 
Conforme a esta ley, la condición de equilibrio estático exige que la resultante de las 
fuerzas que actúan sobre el cuerpo sea nula. 

La aplicación de la ley requiere la definición del concepto de fuerza, que se presenta 
en las secciones siguientes, y del concepto de momento, lo que se hará más adelante. 
Cabe sin embargo destacar que la condición de resultante nula es necesaria y suficiente 
para el equilibrio sólo en el caso de cuerpos rígidos. Se entienden por tales aquellos 
que no experimentan deformaciones al ser sometidos a fuerzas. La condición de 
rigidez infinita no se cumple en los materiales reales, los que por más fuertes que 
sean, igual experimentan deformaciones. Sin embargo, en la práctica basta conque 
las deformaciones sean pequeñas, es decir lo suficientemente pequeñas para que la 
alteración geométrica de la configuración de equilibrio sea despreciable. La necesaria 
hipótesis de deformaciones pequeñas se cumple normalmente en las construcciones de 
la práctica, primero porque los materiales tienen rigidez suficiente, y segundo, porque 
además los criterios de diseño imponen también límites a las deformaciones de las 
estructuras, por una serie de razones que lo hacen conveniente y que se discutirán en su 
oportunidad. Con esta aclaración, se entenderá que al hablar del cuerpo rígido se estará 
haciendo referencia a elementos o estructuras poco deformables. 

Ejemplo 1.1 

Este ejemplo ilustra la forma en que Arquímedes aplicó el método exhaustivo, 
precursor del cálculo integral, al cálculo de áreas de contornos curvilíneos y 
volúmenes limitados por superficies curvas. En este caso se aplica al cálculo del área 
bajo una parábola, uno de los casos resueltos por Arquímedes. 
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Una parábola se define por la función y=f(x)=a+bx^ en que a y b son constantes 
cualesquiera; en el caso de la Fig. El. 1.a a=0, de modo que para cualquier punto de 
la curva de coordenadas x^ e se cumple y^=bx^^. El área que se desea calcular es 
el área achurada en la Fig. El.l.b, es decir el área A bajo la curva parabólica en el 
intervalo limitado por x=0 y x=c. 



Figura ELI 


Solución: Para ello se subdivide el intervalo de x entre 0 y c en n partes (en particular 
n=8 en las Figs. El.l.c y d) y se calculan dos aproximaciones al área buscada: una 
por defecto (área achurada en la Fig. El.l.c) y otra por exceso (área achurada en la 
Fig. El. 1 .d). El área achurada en la Fig. El. 1 .c es 

chí cV cbf 2c Y chf 3c Y chf 7c 

s„=-+— — +— — — 

ny^nj n\^nj nl^nj nl^n 

s„=^[U+2^+3^+...+(n-lY]<A 
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mientras el área achurada de la Fig. El. 1 .d es 


cb 

í-1 

^ cb 

í-1 

^ cb 

í-1 

^ cbj 

+ ... H- 

"8cV 

n ' 


n 1 


n 1 


n ' 



S„=^ri'+2^+3^+...+n^1>A 

n ■- 


se dice entonces que el área buscada A está acotada entre y S_^: 

s <A<S 

n n 


y en la medida que se aumente progresivamente el número n de subdivisiones la 
aproximación a la curva mejorará y la diferencia entre s^ y S_^ se hará cada vez más 
pequeña, determinándose A con un valor tan preciso como se quiera, quedando el 
problema resuelto. Sin embargo, estudiando las series s_^ y S^ puede demostrarse que 
si se toma un número infinito de términos, las sumatorias convergen a un número o 
límite finito; 

|■l^+2^+3^+... + (n-lf 
lim -r-- — 



„ rF+2^+3"+... + n^ 

hm -r- 

n—>«> 

y por lo tanto el área bajo la parábola es exactamente A=bcV3, o sea, A es un tercio 
del área del rectángulo OIJK de la Fig. El. 1 .b. 



1.2 Ley de Gravitación Universal 

Las antes mencionadas leyes de Kepler establecen las características cinemáticas, 
es decir geométricas, del movimiento de los planetas en tomo al sol. Ellas fueron 
descubiertas en forma empírica, después de veinte años de observación y cálculos, 
pero no tenían una base teórica que las sustentara. En efecto, el concepto de fuerza 
no se había establecido con claridad hasta que Newton lo enmarcó en el contexto de 
sus Leyes del Movimiento y su Ley de Gravitación Universal. Precisamente, a partir 
de las leyes de Newton las observaciones de Kepler pueden derivarse o demostrarse 
con relativa facilidad. 

La Ley de Gravitación Universal de Newton establece que “dos partículas materiales 
en el universo se atraen entre sí con una fuerza proporcional al producto de sus masas 
e inversamente proporcional al cuadrado de la distancia que las une”; 

^ _ Gm,m, 


( 1 - 1 ) 
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Las fuerzas F se ejercen en la línea que ime las partículas. La fuerza que actúa en la 
masa es la acción de la masa mj sobre ella y viceversa (Fig. 1.1). La constante G, 
denominada constante de gravitación universal, tiene el mismo valor para cualquier 
pareja de partículas, y debe determinarse experimentalmente. Numerosos experimentos 
han permitido calcular y mejorar el valor de G, aceptándose hoy G=6,673x10 " 
Newton-mVkg^. Este valor es muy pequeño de manera que la fuerza de atracción entre 
cuerpos en la superficie de la Tierra es muy pequeña (ver Ejemplo 1.2). 



i 



Figura 1.2 Partícula m a distancia d de la superficie terrestre 


De la Ley de Gravitación Universal se obtiene la fuerza de atracción sobre un cuerpo 
de masa m próximo a la superficie de la Tierra. En efecto, con la notación de la Fig. 
1.2 se tiene 


P_ GMm 


( 1 - 2 ) 


Utilizando los valores del radio de la Tierra R=6.380 kilómetros y de la masa de la Tierra 
M=5,983x10^'* kilogramos, y suponiendo que d es muy pequeño frente a R se obtiene 



18 


Fundamentos de Ingeniería Estructural 


6,673(10" )(5983)(l0^‘) 

-5-m 

.380.000) 

F = 9,8m (1-3) 

Esta fuerza, de origen gravitacional, es lo que entendemos como peso del cuerpo de 
masa m. Comparando la Ec. 1-3 con la 2“ Ley de Newton 

F = ma (1-4) 

en que F es la fuerza que actúa sobre un cuerpo y “a” la aceleración que este adquiere 
debido a la acción de dicha fuerza, se define la aceleración de gravedad 


g = 9,8 metros/seg^ 


(1-5) 


Cabe notar que g no es constante. En efecto, según la Ec. 1-2 es obvio que depende 
de R y d. Como el radio de la Tierra no es constante, sino 21 kilómetros menor en 
los polos que en el Ecuador, g varía con la latitud, siendo menor en el Ecuador y 
mayor en los polos. A su vez, en la medida que un cuerpo adquiere altitud, d deja de 
ser despreciable, como se supuso anteriormente, y tanto g como su peso disminuyen. 
Por otra parte, la distribución de masa de la Tierra no es homogénea de modo que 
también hay variaciones. Finalmente, también influye en el peso de los cuerpos la 
aceleración centrípeta debida a la rotación de la Tierra; este efecto, nulo en los polos 
y máximo en el Ecuador se manifiesta como una pequeña disminución adicional del 
peso. 


Para completar esta sección se discutirá el tema de las unidades en que se expresan 
las cantidades físicas antes definidas. En física, el sistema de medidas más usado 
es el MKS, sigla que se refiere a las unidades de metro, kilogramo y segundo, que 
utiliza para las cantidades básicas de longitud, masa y tiempo. La aceleración, que es 
una cantidad derivada, se define como 


en que Av es el cambio de velocidad que experimenta el objeto considerado en el 
intervalo de tiempo At. A su vez, la velocidad se define como el cambio de posición 
As, o camino recorrido, en el intervalo de tiempo At 

As metros /i 

v = — - fi-'f 

At seg 
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es decir, la velocidad se puede expresar directamente como el cuociente entre dos 
unidades básicas. Se tiene entonces que la aceleración tiene unidades de velocidad 
partida por tiempo, es decir metros/seg^, como se indicó en la Ec. 1-5 para la 
aceleración de gravedad (notar que el metro se abrevia simplemente con la letra eme, 
pero ello se ha evitado en esta Sección pues la misma letra se utiliza para designar la 
masa). Con la aceleración en metros/seg^ y la masa en kilogramos, la Ec. 1-3 entrega 
el peso del cuerpo en Newtons 


Newton =-^ * kilogramo (1 -8) 

seg 

El Newton es la unidad de fuerza del sistema MKS, ya que está expresado en 
términos de las unidades básicas del sistema. En la práctica común, y también en 
ingeniería y construcción, es usual utilizar una unidad diferente, el kilogramo-peso o 
kilogramo-fuerza. En esta dimensión responde el lector cuando le preguntan ¿cuánto 
pesas?, y es la misma que se utiliza cuando en la balanza del supermercado le pesan 
2 kilos de fruta. 

El kilogramo-peso se define como el peso de un kilogramo masa en condiciones 
estándar de latitud y altitud. Pero un kilogramo-masa para las mismas condiciones 
pesa 9,8 Newtons, de acuerdo a la Ec. 1-3, luego 

1 kilogramo-peso = 1 kilogramo-fuerza = 9,8 Newtons (1-9) 

Simplemente entonces, el kilogramo-peso y el Newton son unidades de peso 
diferentes; una persona que pesa 60 kilos también puede responder que pesa 588 
Newtons. Para evitar la confusión entre kilogramo-masa, que se abrevia kg, y 
kilogramo-peso o kilogramo-fuerza, se han sugerido las designaciones kgp o kgf 
para éstos últimos, sin embargo ello no ha prosperado y en la práctica también se 
designan simplemente por kg. En este texto se entenderá que siempre el kilogramo 
a secas, abreviado kg, se refiere a una unidad de fuerza; cuando la distinción es 
delicada, como en los problemas dinámicos que requieren trabajar con masas, se 
harán las precisiones pertinentes. 


Ejemplo 1.2 

Determinar la fuerza de atracción recíproca entre dos masas de 400 kg cada una 
separadas 1 metro entre sus centros. 
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Solución: Aplicar la fórmula 

Gnyuz 


6,673(10'* )(400)(400) 

P 


= 1,07 * 10-^ 

Newtons 

II 

O 

* 

o 

kilogramos-peso 

II 

o 

* 

o 

gramos-peso 

= 1,1 

miligramos-peso 


Como puede apreeiarse la atraeeión es muy pequeña; aproximadamente una milésima 
de gramo-peso. Estas fuerzas tienen la direceión de la línea que une los eentros de 
los euerpos. 

1.3 Concepto de Fuerza 

1.3.1 Propiedades de una Fuerza 

Una fuerza tiene tres propiedades: magnitud, dirección y sentido, las que deben 
ser simultáneamente espeeificadas para su correeta individualizaeión (Fig. 1.3). La 
magnitud, o módulo, indiea el tamaño o intensidad de la fuerza, por ejemplo, fuerzas 
de 100 kg, 200 kg y 1.000 kg tienen distinta magnitud. Gráfieamente la magnitud se 
indica mediante la longitud del trazo que la representa, adoptando, si es neeesario, 
una escala determinada. La direeeión de la fuerza eorresponde a su línea de acción, 
que es la reeta en el espaeio donde reside la fuerza. El sentido indica hacia qué 
extremo de la línea de aceión apunta la fuerza, lo que se designa gráficamente por 
una punta de fleeha. 

La fuerza es un ente que eorresponde a lo que en matemátieas se denomina una 
eantidad vectorial, que se difereneia de las eantidades llamadas escalares en que 
estas últimas tienen como única propiedad la magnitud. Ejemplos de eantidades 
escalares son volumen, masa, temperatura, peso ($), las que se pueden sumar y restar 
directamente como cantidades algebraicas. Ejemplos de cantidades vectoriales, 
aparte de las fuerzas, son, entre otras, velocidad, aceleración y posición en el espacio. 
Las operaciones con estas cantidades involucran sus tres propiedades, de modo que 
deben definirse reglas especiales diferentes al álgebra elemental, como se presentará 
en las Secciones siguientes. 
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Figura 1.3 Modelo de fuerza 


1.3.2 Tipos de Fuerzas 

En la Sección 1.2 se fundamentó la causa del peso de los cuerpos como la fuerza 
con que la Tierra los atrae. Este tipo de fuerzas, siempre presentes en las estructuras, 
se denominan cargas gravitacionales, las que obviamente tienen dirección vertical 
y sentido hacia abajo. Entre éstas se distinguirán las llamadas de peso propio o 
peso muerto y las cargas de uso o sobrecargas o cargas vivas. Las cargas de peso 
propio comprenden todas las cargas permanentes sobre la estructura; el peso propio 
de los materiales de obra gruesa y terminaciones, y todas las cargas inmóviles de 
larga duración, como por ejemplo la tierra de relleno de una jardinera del balcón de 
un edificio. Las sobrecargas comprenden, en el caso de edificios, las personas y el 
mobiliario. En otras obras, como puentes, la sobrecarga es el tráfico vehicular; en 
un embalse o en un muro de contención, la carga de uso es la presión del agua o el 
empuje del terreno respectivamente. Los valores de las sobrecargas para diseño son 
en general valores extremos, para condiciones extremas de uso de relativamente baja 
probabilidad de ocurrencia en la vida útil de la estructura (ver Tabla V. 1). 

Otro grupo importante de cargas son las llamadas ambientales. Entre ellas se 
encuentran los efectos del viento, sismos, temperatura y nieve, aunque esta última es 
por cierto también de tipo gravitacional. Las cargas de viento y sismo, y en ciertos 
casos la nieve, se denominan también cargas eventuales, porque corresponden a 
acciones que son de ocurrencia esporádica. 

El viento es una masa de aire que se desplaza con cierta velocidad que al chocar con 
las construcciones genera presiones y succiones sobre las superficies que recorre. 
Estas fuerzas dependen de la forma del cuerpo expuesto al viento, ya que aquél 
puede ofrecer mayor o menor resistencia al paso de éste, y son perpendiculares a las 
superficies del cuerpo (Fig. 1.4). Las fuerzas de viento dependen de su velocidad, 
la que aumenta con la altura sobre el nivel del terreno, y de la ubicación de la 
construcción; en la ciudad, a campo abierto, o frente al mar. 
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El movimiento del suelo durante un terremoto, tanto en el plano horizontal como en 
la dirección vertical, ocasiona deformaciones en las estructuras, las que producen 
esfuerzos internos en los elementos estructurales resistentes. En forma muy 
simplificatoria, la acción del sismo sobre un edificio puede asimilarse a un conjunto 
de fuerzas laterales equivalentes, como muestra la Fig. 1.5. Típicamente, para un 
edificio la mayor preocupación es el efecto lateral u horizontal del sismo, ya que 
generalmente hay más que suficiente resistencia vertical que ha debido proveerse 
para soportar las cargas gravitacionales. 



(a) (b) 


Figura L5 Solicitaciones sísmicas en edificios: a) Caso real, b) Fuerzas laterales equivalentes 
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En general, las cargas sobre una estructura no se deciden en forma arbitraria, sino 
hay normas que las especifican. Entre ellas cabe mencionar las siguientes normas 
chilenas: la NChl537.0f86 que especifica las cargas permanentes y sobrecargas 
de uso para el diseño estructural de edificios, la NCh431.0f77 que especifica las 
sobrecargas de nieve, la NCh432.0f71 para el cálculo de la acción del viento sobre 
las construcciones, y la NCh433.0f96 para el diseño sísmico de edificios. 

Entre las cargas ambientales se mencionó la temperatura. Aunque hay diversas 
fuentes calóricas, se han clasificado estas cargas así, ya que la fuente primordial de 
calor es la energía solar, e inversamente, su ausencia genera enfriamiento. El aumento 
de temperatura genera dilatación de los cuerpos, y su disminución contracción. Si 
se opone resistencia a estos cambios de volumen, se producen fuerzas que pueden 
llegar a ser extraordinariamente grandes, tan grandes que pueden producir la rotura 
de los cuerpos afectos a ellas. Por ello se proveen juntas de dilatación en estructuras 
y pavimentos, para permitir que las deformaciones térmicas ocurran libremente y 
no se generen fuerzas. En los puentes se provee un apoyo móvil, montando uno de 
sus extremos sobre un soporte de material elastomérico, para permitir el cambio de 
longitud de la estructura (Fig. 1.6). Similar a la temperatura es el efecto de retracción 
del hormigón, que corresponde a una disminución de su volumen, muy rápida en 
las primeras etapas del fraguado, pero que continúa por meses y años durante toda 
la vida del hormigón. Cuando hay oposición a la retracción natural del hormigón, 
aparecen fuerzas de tracción en él, las que ocasionan la aparición de fisuras, que no 
son otra cosa que expresión de la rotura del hormigón por tracción, esfuerzo para el 
cual este material es particularmente débil. 



Figura 1.6 Apoyos de un puente 
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Figura 1.7 Fuerzas realizadas por máquinas o el hombre 

Otras fuentes de fuerzas son las que realizan las máquinas, y el hombre (Fig. 1.7), las 
que desde luego pueden ser de las más variadas características. 

Una categoría de fuerzas de particular importancia son las llamadas reactivas. Estas 
aparecen como consecuencia del impedimento al desplazamiento de un cuerpo, y pueden 
a veces ser más difíciles de reconocer pues en cierta forma están ocultas y su presencia 
debe ser inferida, al contrario de las fuerzas gravitacionales, o una fuerza ejercida 
por un hombre, por ejemplo, que se manifiestan en forma explícita. Considérese por 
ejemplo el bloque de peso W de la Fig. 1.8.a que descansa sobre el piso horizontal. Es 
fácil imaginar que en el sistema considerado actúa la fuerza vertical W, pero debemos 
deducir que sobre el bloque también actúa una fuerza R de dirección vertical y sentido 
hacia arriba. Tal fuerza aparece exclusivamente como resultado de la restricción que 
el piso impone al posible desplazamiento vertical del bloque. En efecto, si el piso 
no estuviese, el bloque iría viajando en caída libre vertical; como tal movimiento no 
ocurre debe existir una fuerza que precisamente lo impide. Notar que existe una íntima 
relación entre la fuerza reactiva y el desplazamiento impedido; ambos tienen la misma 
línea de acción pero sentidos opuestos. Esta relación constituirá un elemento clave 
para reconocer la presencia de fuerzas reactivas: en general, las condiciones de un 
problema incluirán ciertas restricciones de desplazamiento, en correspondencia con las 
cuales deberán existir fuerzas reactivas asociadas que las materialicen. Por supuesto se 
puede anticipar que en este ejemplo el equilibrio exige R=W. 




(a) 


(h) 


Figura 1.8 Fuerzas reactivas 
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En la Fig. l.S.b se observa el mismo bloque anterior al cual se ha aproximado un 
hombre a ejercer una fuerza horizontal H. Si el bloque se mantiene en reposo se 
deduce que no sólo hay restricción a su movimiento vertical, sino también a su 
desplazamiento horizontal hacia la izquierda. Como existen dos desplazamientos 
impedidos, se concluye la existencia de dos fuerzas reactivas asociadas a ellos 
vertical y horizontal. Cabe notar además que la fuerza reactiva R^ se genera 
en respuesta a la demanda H, es decir si ésta no estuviese presente, no existiría 
R^, porque no existiría posibilidad alguna de movimiento en dirección horizontal. 
Notar también que esta discusión es independiente del mecanismo físico que origina 
la fuerza R^; si el reposo se ha mantenido puede ser simplemente porque existe 
sufíciente fncción en el contacto del bloque con el piso, o bien porque el bloque está 
clavado al piso. 


1.3.3 Centro de Gravedad 

A excepción de las partículas, en los cuerpos la masa (materia) está distribuida en 
la extensión de su volumen, por ello, el peso de un cuerpo está también repartido 
espacialmente. 

Esta distribución del peso puede visualizarse considerando un cuerpo de forma 
simple, como por ejemplo el tablero rectangular de madera, de espesor constante, 
que muestra la Fig. 1.9.a. Suponiendo que el material es homogéneo, es decir que 
sus propiedades son las mismas en toda su extensión, cualquier porción de igual 
volumen tiene el mismo peso. Si imaginariamente se considera el tablero subdividido 
en 25 partes, como en la Fig. 1.9.a, cada parte pesa p=P/25, siendo P el peso total del 
tablero. Por cierto, puede pensarse en un número muy grande de partes, y cada parte 
pesará la fracción correspondiente del total, llegándose a una distribución uniforme 
muy fina del peso total. 



(a) (b) 

Figura 1.9 Tablero de madera: a) peso distribuido, b) peso concentrado 
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Trabajar con la distribución real de la masa de un cuerpo exigiría considerar im número 
enorme de pequeñas fuerzas correspondientes a su peso distribuido. Ello sería muy 
complejo, aún para cuerpos de forma simple como el de la Fig. 1.9. Afortunadamente 
tal complejidad es innecesaria porque desde el punto de vista del equilibrio en todo 
cuerpo existe un punto, llamado centro de gravedad, en el cual puede suponerse 
actuando concentradamente su peso total, como se muestra en la Fig. 1.9.b para el 
ejemplo del tablero. Se dice entonces que la fuerza o peso total P de la Fig. 1.9.b es 
estáticamente equivalente a la distribución uniforme de pesos p de la Fig. 1.9.a. 

El centro de gravedad no es un punto arbitrariamente definido sino un punto que 
efectivamente tiene una propiedad física muy especial. Por ejemplo, si se quiere 
equilibrar el tablero apoyándolo en un solo punto (en la punta de un clavo o de un 
dedo), el único punto que permitirá lograr el equilibrio es el centro de gravedad 
(CG). Es decir, físicamente, el CG es el “centro” de la masa, o como también podría 
decirse, es el punto “promedio” de la distribución espacial de la masa. 

Esta condición de “centro” o “promedio” permite deducir que siempre que un cuerpo 
homogéneo tenga un eje de simetría el CG estará sobre dicho eje. Ello porque siempre 
un eje de simetría divide el cuerpo en dos partes iguales, o sea de igual forma y peso, 
por lo tanto el “centro” no puede estar a uno ni otro lado de la línea divisoria sino 
sobre ella. Esto permite localizar en forma inmediata el CG de formas geométricas 
simples, ya que si hay dos ejes de simetría el CG debe estar en su intersección. 
Naturalmente en el caso de volúmenes, siempre que exista un plano de simetría el CG 
estará sobre él. La Fig. 1.10 muestra los CG de varios cuerpos simples; rectángulo, 
círculo, anillo, barra, esfera. En la Tabla V.2 se presentan propiedades y centros de 
gravedad de cuerpos comunes. 





Figura 1.10 Centros de gravedad de formas geométricas que presentan simetría 
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El caso del triángulo merece especial consideración. En un triángulo se definen las 
transversales de gravedad como las líneas que unen un vértice con el punto medio 
del lado opuesto. La Fig. 1.11 .a muestra t^, la transversal de gravedad correspondiente 
al vértice C. Obviamente t^ no es un eje de simetría, pero tiene la particular propiedad 
de dividir el triángulo en dos mitades iguales; de igual área y de igual peso si el 
material es homogéneo. De igual área porque por definición el punto D en la Fig. 
1.11.a divide el lado AB en dos partes iguales de longitud c/2, luego las áreas de 
los triángulos ADC y BCD son ambas iguales a ch/4 (un medio de la base por la 
altura). Además las distancias de A y B a t^ son iguales, y también deben serlo las 
distancias de los centros de gravedad de los triángulos ADC y DBC a t^, luego el 
CG del triángulo ABC debe estar sobre la línea t^. Si se traza cualquiera de las otras 
dos transversales de gravedad, t^ por ejemplo, el CG debe estar en la intersección de 
t^ y t^. Aún más, como lo anterior ocurre para cualquier par de transversales que se 
escoja (t^ con t^, t^con t^, o t^ con tj^) queda demostrado que las tres transversales de 
gravedad son concurrentes y que el CG es el punto de concurrencia (Fig. l.ll.b). 
Además, puede demostrarse que el CG intercepta a cada una de las transversales en 
segmentos cuyas longitudes están en la razón 1 ;2, es decir, la distancia de C a CG es 
el doble de la distancia de CG a D. 



Figura 1.11 Centro de gravedad de un triángulo 





Figura 1.12 Subdivisión discreta de un área plana 


X 
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A continuación se considera la determinación de la ubicación del centro de gravedad 
para el caso de cuerpos planos homogéneos. Sea un cuerpo de forma cualquiera como 
el que se muestra en la Fig. 1.12, el cual se ha subdividido en un número n de áreas 
conocidas, en que el área del segmento i es y la posición del CG del segmento i 
está definida por las coordenadas x., y.. En los bordes curvos la subdivisión deberá 
ser más fina, con el objeto de representar la forma del cuerpo de la manera más 
fiel posible mediante pequeños segmentos de formas regulares, como rectángulos, 
triángulos o trapecios. Las coordenadas del centro de gravedad del cuerpo se definen 
como: 


S’íiP, 

i=l 

n 

Sp, 

i=l 

tyA 



Ea. 


( 1 - 10 ) 


( 1 - 11 ) 


Notar que las definiciones anteriores no son otra cosa que lo que normalmente se 
conoce como un promedio ponderado. En efecto, por ejemplo, lo que se denomina 
el promedio ponderado acumulado del rendimiento académico de un estudiante 
universitario tiene exactamente la misma definición: 


PPA = -i=^- (1-12) 

Éc, 

i=l 

en que N. es la nota en el curso i, Cj su número de créditos, y n el número de materias 
cursadas. El concepto de “ponderación” refleja el hecho que los cursos no tienen 
igual “peso” pues tienen distinto creditaje, por ello las notas deben ponderarse 
asignándoles un valor proporcional al creditaje. El promedio “corriente” de notas de 
igual valor, es decir sin corrección por creditaje u otro factor, es simplemente: 


P = 


En, 


n 


(1-13) 
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lo que corresponde a considerar c^ = 1 para todo i. 

El método de cálculo implícito en las Ecs. 1-10 y 1-11 obviamente corresponde al 
concepto aplicado por Arquímedes (Ejemplo 1.1). Naturalmente, por otra parte, las 
ecuaciones mencionadas se transforman en integrales cuando el modelo deja de ser 
discreto (subdivisión en un número finito de partes) y se aborda como un continuo 
(subdivisión en infinitas partes). 


Ejemplo 1.3 

Determinar el centro de gravedad de un cartón delgado de la forma que se muestra 
en la Fig. El.3.a a 

6 







3 

CG 3 

a -L 



« 

CG, 

1 

n 

O- 

ro 

6 -^ 


• 


t ^ t ° 4 

(a) (b) (c) 


Figura E1.3 


Solución: Se escoge un sistema de ejes de referencia, como por ejemplo el indicado 
en la Fig. E1.3.b. Por cierto hay distintas alternativas y libertad para escoger el 
sistema de ejes, aunque en algunos casos puede haber elecciones más convenientes 
que simplifiquen los cálculos. 

A continuación se subdivide el cuerpo en segmentos de área simples cuyos CG son 
conocidos. En este caso, se ha subdividido el cartón en tres cuadrados iguales (Fig. 
El .3.b) de modo que sus áreas y centros de gravedad son: 


Aj = 

a 

yi 

a 


2 

~2 

A 2 

3a 


a 

A 2 — a 

' 2 


~2 


3a 


_3a 

A 3 =a 

' 2 

y3 

~ 2 
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luego: 


SL 2 2 2 ^ '^\ 

, £x,a, 2 '^ * 7 '“ * J '\ 


Sa, 


+a^ +a^ 


3a' 


7a 

6 



a 2 ^ 2 2 ^ /i n '^\ 

-•a +--a + —-a —(1 + 3 + 3) 
2 2 2 _ 2 ^_ 1 


a' +a' +a' 


3a' 


5a 

T 


El CG calculado se muestra en la Fig. E1.3.C 


Ejemplo 1.4 

Determinar el centro de gravedad del cuerpo plano homogéneo de la Fig. El.4 que 
tiene dos perforaciones circulares de radio “a”. 



Figura El. 4 


Solución: Este ejemplo ilustra que en la subdivisión del cuerpo en segmentos pueden 
considerarse áreas “en exceso” las que por cierto deben simultáneamente sustraerse. 
En efecto, en este caso los segmentos escogidos y sus áreas son: Aj=54a^=área total 
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del rectángulo, y A=A=na^=éLTea. de las perforaciones. Entonces, al utilizar las Ecs. 
1-10 y 1-11, y Aj deben incorporarse con signo negativo, para restarlas del área A ^ 
que las incluyó a pesar de ser espacios vacíos: 


_ 54a^ •4,5a-7ta^ ■Ta-na^ -Sa 
^ ^Ai 54a^-27ia^ 


^yjAj _ 54a^ -Sa-Tta^ •2a-7ia^ •4a 
^ 54a^-27ta^ 


Ejemplo 1.5 

Determinar el centro de gravedad de un alambre delgado, de peso constante por 
unidad de longitud, doblado en forma de M como se muestra en la Fig. El.5.a. 








4cm 


K/l 




4cm 

' - 

V 


V 

(D 









J 

[ 2 i 2 J 

L 

X 



S T 1 

(a) 

r 

(b) 



Figura El. 5 


Solución: Este ejemplo ilustra un caso de distribución de masa sobre una línea. 
Escogiendo los ejes de referencia y numerando los segmentos como se indica en la 
Figura E1.5.b, y siendo L la longitud de los segmentos 2 y 3: 


L = V4'-I-2^ =4,472 cm 
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los cálculos se organizan en la siguiente tabla: 


Segmento 

L. (cm) 

X. 

1 

y* 

x.L¡ 

yh 

1 

8 

0 

4 

0 

32 

2 

4,472 

1 

6 

4,472 

26,832 

3 

4,472 

3 

6 

13,416 

26,832 

4 

8 

4 

4 

32 

32 

E 

24,944 



49,888 

117,664 


X 


* _ 


El, 


49,888 

24,944 


= 2 cm 


(resultado obvio por simetría) 


y* ~ 


EyiLi 

El. 


117,664 

24,944 


= 4,717 cm 


Ejemplo 1.6 

Determinar la posición del centro de gravedad de un círculo homogéneo de espesor 
constante al que se le ha recortado un cuadrado como se muestra en la Fig. El.6. 


2 



Figura El. 6 


Solución: Similarmente al procedimiento usado en el Ejemplo 1.4, se tiene; 


.._ E^A _ 7r(3)^(0) + (-4)(-l) _ 


Ea. 


71(3) -4 


0,165 cm 


y* = 0 (por simetría con respecto al eje x) 
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1.4 Operaciones con Fuerzas 

1.4.1 Principio de Transmisibilidad de una Fuerza 

El Principio de Transmisibilidad establece que desde el punto de vista del equilibrio 
una fuerza puede considerase actuando en cualquier punto de su linea de acción. 
Naturalmente, este principio es consistente con el concepto de fuerza definido en 
la Sección 1.3.1; en efecto, una fuerza queda definida por su dirección o línea de 
acción, no siendo necesario para el equilibrio explicitar en qué punto específico de 
ella se ubica. Así, la fuerza de la Fig. 1.3 puede “desplazarse” a cualquier posición 
dentro de su línea de acción, manteniendo inalterado su efecto estático. Obviamente 
en lo anterior está implícito que si la fuerza actúa sobre un cuerpo, el principio no 
permite trasladarla para hacerla actuar sobre otro cuerpo. 


La Fig. 1.13.a muestra un hombre que tira de una cuerda para sostener una carga. 
La Fig. L13.b muestra el modelo de la situación anterior. La fuerza que realiza el 
hombre, designada por F, tiene por línea de acción la dirección de la cuerda, siendo 
indiferente su posición. Físicamente, puede pensarse en este caso que la fuerza F que 
ejercen las manos del hombre se “transmite” sin variación a lo largo de la cuerda, de 
manera que en cualquier punto que se “corte” ficticiamente la cuerda, para modelar 
el problema, estará actuando igual fuerza F. Igual discusión puede realizarse en 
relación la carga de peso W; en el modelo, W se ubicará en cualquier posición de la 
línea vertical que pasa por el centro de gravedad del cuerpo. 




(b) 


Es relevante discutir a continuación por qué se precisó que la transmisibilidad de 
las fuerzas es válida sólo desde el punto de vista del equilibrio. Tal precisión es 
necesaria porque desde el punto de vista del cuerpo que experimenta la fuerza, el 
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punto de aplicación de ella sí es relevante. En efecto, los esfuerzos internos en un 
objeto, en general serán diferentes si la fuerza externa se aplica en puntos diferentes. 
El ejemplo de la Fig. 1.14 ilustra este punto; la Fig. 1.14.a muestra a un hombre al 
que se le aplica una fuerza H “empujando” sobre uno de sus brazos, mientras la Fig. 
1.14.b muestra al mismo hombre, pero ahora la fuerza H está “tirando” de su otro 
brazo. Obviamente lo que “siente” el hombre, es decir, los esfuerzos internos en él, 
son distintos; sin embargo, para efectos de su equilibrio, las fuerzas que el piso ejerce 
sobre él son idénticas en ambos casos (siempre que él se mantenga rígidamente 
erguido en igual posición en las dos situaciones descritas). 


Figura 1.14 


1.4.2 Composición de Fuerzas 

La operación de composición de fuerzas corresponde a lo que ordinariamente se llama 
realizar la “suma” de las fuerzas. La palabra composición, sin embargo, enfatiza que 
tal operación no es una simple suma, ya que en ella intervienen simultáneamente 
las tres propiedades de las fuerzas: magnitud, dirección, y sentido. La composición 
puede realizarse en forma analítica utilizando el álgebra vectorial, pero ello no se 
hará aquí, ya que tales conocimientos no son requisito para los lectores de este 
texto; en cambio, se privilegiará una presentación geométrica, que tiene la ventaja 
adicional de mantenerse más próxima a la realidad física del problema. Un método 
analítico simple, que sólo requiere el uso de la trigonometría, se verá más adelante 
en el Ejemplo 1.8. 

Sean Pj y (Fig. 1.15.a) dos fuerzas concurrentes en el punto O, su composición se 
realiza aplicando la Ley del Paralelogramo que establece que la resultante de dos 
fuerzas concurrentes es la diagonal del paralelogramo formado por ellas. Notar que 
dos fuerzas concurrentes son forzosamente coplanares. La construcción geométrica 
se realiza en la forma indicada en la Fig. 1.15.b: por el extremo de la fuerza P, 
se traza una paralela a la fuerza P^, y por el extremo de la fuerza P^ se traza una 
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paralela a la fuerza P^, formándose el paralelogramo OA^BA^. La fuerza R aplicada 
en O, de magnitud igual a la diagonal del paralelogramo, de dirección OB, y sentido 
de O a B, es la resultante de Pj y P^, es decir su efecto es enteramente equivalente a 
la acción conjunta de Pj y Pj. Se dice entonces que R es estáticamente equivalente a 
Pj y Pj y se escribe simbólicamente: 


{R} = {P„P,} (1-14) 

La extensión del procedimiento anterior al caso de varias fuerzas coplanares 
concurrentes es trivial. Efectivamente, basta con proceder en forma sucesiva con 
pares de fuerzas. La Fig. 1.16.a muestra en un sistema dado de 3 fuerzas. En la Fig. 
l.ló.b se muestra la composición de Pj y P^ obteniéndose la resultante parcial Pj^, y 
finalmente, en la Fig. 1.16.c se componen P^^ con P^ obteniéndose la resultante final 
R. Se tiene entonces: 


{R} = {P,,,P3} = {P„P,,P3} 


Naturalmente el punto O de la Fig. 1.16.c es coincidente con el punto O de la Fig. 
1.16.a; la presentación en tres figuras separadas sólo ha tenido por objeto mostrar 
con mayor claridad las etapas de la construcción geométrica. 



(a) 

Figura L15 Composición de fuerzas 


o 




Figura 1.16 Composición de 3 fuerzas concurrentes 
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Figura 1,17 Composición de fuerzas no concurrentes 

En el caso de fuerzas coplanares no concurrentes a im punto, el procedimiento anterior 
puede aplicarse con ayuda del principio de transmisibilidad de las fuerzas. Sean tres 
fuerzas coplanares cualesquiera como Pj, y Pj de la Fig. 1.17.a. Las fuerzas Pj y 
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pueden primero trasladarse a su pimto de intersección (Fig. 1.17.b), y construir 
allí el paralelogramo correspondiente para encontrar su resultante A continuación 
se componen las fuerzas P ,2 y Pj, trasladándolas a su punto de intersección (Fig. 
1.17.c), donde se construye su paralelogramo para determinar R, fuerza estáticamente 
equivalente al sistema original dado; 

{R} = {P,„ P 3 } = {P,, P„ P 3 } 

Las construcciones geométricas anteriores no son factibles si las fuerzas son paralelas. 
En tal caso se puede proceder mediante la construcción del Polígono Funicular, que 
se verá en la Sección 1.4.5, pero también es posible utilizar el concepto de centro de 
gravedad, como se describe a continuación. Sean varias fuerzas coplanares paralelas 
Pj, P 3 , P 3 y P^, como ilustra la Fig. 1.18, y sean x,, x^, X 3 , y x^ sus distancias a un 
origen de referencia O. La resultante de este sistema tiene magnitud R igual a la 
suma de las magnitudes de las fuerzas dadas: 

R = Pi + P2 + P3 + P4 

y su línea de acción pasa por el punto de coordenada x* tal que (Ec. 1-10): 

X* = - 

n 

Sp, 

i=l 

La regla anterior funciona incluso si algunas fuerzas tienen sentido contrario. El 
caso especial en que la suma algebraica de las magnitudes de las fuerzas es nula, i.e. 
x*=oo, se interpretará físicamente más adelante. 



Figura 1.18 Composición de fuerzas coplanares paralelas 
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1.4.3 El Polígono de Fuerzas 


Una forma geométrica alternativa de encontrar la resultante de un sistema de fuerzas 
es construir el polígono de ellas, lo que se realiza copiando paralelamente las fuerzas 
una a continuación de la otra. Por ejemplo, considerando el sistema de fuerzas dado 
en la Fig. 1.16.a, el polígono de las fuerzas corresponde a la línea OABC de la Fig. 
1.19.a y la fuerza resultante R es la que va desde el inicio de la primera fuerza al 
término de la última, es decir de O a C. Obviamente, para realizar la construcción del 
polígono de fuerzas es inmaterial el orden en que se copian las fuerzas, resultando 
siempre el mismo punto final para cualquiera de las combinaciones posibles. 


o 




(b) 


Figura 1.19 Polígonos de fuerzas 

Si el sistema de fuerzas es concurrente, como el de la Fig. 1.16.a, la resultante queda 
completamente determinada pues se conoce un punto de su línea de acción, el punto 
de concurrencia O. En el caso de un sistema de fuerzas no-concurrentes como el 
de la Fig. 1.17.a también se puede construir su polígono, como se muestra en la 
Fig. 1.19.b; ello permite encontrar la resultante en magnitud y dirección, pero no se 
conoce su línea de acción ya que no se dispone de un punto de ella. Para definir ese 
punto hay que realizar la construcción de la Fig. 1.17o recurrir al polígono funicular 
que se presentará en la Sección 1.4.5. 

Una situación de particular importancia es aquella en que el polígono de fuerzas es 
cerrado, es decir, la última fuerza termina exactamente en el punto de inicio de la 
primera, como se muestra en la Fig. 1.20. Este caso corresponde a un sistema de 
fuerzas con resultante nula, condición fundamental para el equilibrio de un sistema. 
Por esta razón, el polígono de fuerzas se utilizará más adelante como una herramienta 
geométrica fundamental para encontrar relaciones entre las fuerzas en un sistema en 
equilibrio. 
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Figura 1.20 Sistema con polígono de fuerzas cerrado 

1.4.4 Descomposición de Fuerzas 

Una fuerza puede descomponerse según dos direcciones cualesquiera aplicando 
la Ley del Paralelogramo en forma inversa. Dada la fuerza P y las direcciones 1 
y 2 de la Fig. 1.21.a, las componentes P, y P^ de P se obtienen completando el 
paralelogramo que tiene a P como diagonal, como se muestra en la Fig. 1.21.b. 
Obviamente se cumple que la fuerza P es estáticamente equivalente al conjunto de 
sus dos componentes, es decir; 


{P} = {PpPJ 



(a) 


(b) 


Figura 1.21 Descomposición de una fuerza 
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y* 

I 



Figura 1.22 Proyecciones ortogonales de una fuerza 


Es muy usual y conveniente aplicar la descomposición utilizando dos direcciones 
perpendiculares entre sí, las que normalmente son referidas como ejes ortogonales, o 
sistema de ejes cartesiano. La Fig. 1.22 muestra una fuerza P que se ha descompuesto 
en sus componentes y P^ según los ejes x e y. P^ y P^ se denominan también 
proyecciones de P sobre los ejes x e y respectivamente. 

Obviamente: 


{P} = {P,P} 


Las proyecciones ortogonales tienen la ventaja de permitir usar las funciones 
trigonométricas básicas, que en un triángulo rectángulo, como el de la Fig. 1.23, se 
definen como: 


b cateto opuesto a a 

sena = — =- - - 

c hipotenusa 

a cateto adyacente a a 

cosa = —=- - - 

c hipotenusa 

b cateto opuesto a a 

tana = — =- - - 

a cateto adyacente a a 



(1-15) 

(1-16) 

(1-17) 


Figura 1.23 Triángulo rectángulo 


a 
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y sus inversas 


a = sen' 
a = eos' 
a = tan' 


íh^ 



(1-18) 


= aresen 

— 





f 


f ^ 


a 

= árceos 

- 

(1-19) 





í-1 

= arctan 

'-1 

(1-20) 






Aplicando las Ecs. 1-15 y 1-16 a la Fig. 1.22 se tiene que; 

P^ = Pcosa (1-21) 

P^ = Psena (1-22) 

y además, por ser OAB un triángulo rectángulo, en virtud del Teorema de Pitágoras 
se tiene que las magnitudes de P y de sus componentes cumplen con; 

P = VPx'+Py' (1-23) 

La Ec. 1-23 también puede demostrarse elevando al cuadrado y sumando las Ecs. 
1-21 y 1-22 y utilizando la conocida identidad trigonométrica; 

sen^a + cos^a =1 (1 -24) 

El Ejemplo 1.7 presenta una aplicación directa de la regla de descomposición a la 
solución gráfica de un problema de estática. El Ejemplo 1.8 presenta una metodología 
analítica general para la composición de un sistema de fuerzas concurrentes; el 
método se basa en descomponer primero todas las fuerzas en sus componentes, para 
después simplemente sumar estas últimas en forma algebraica. 

Finalmente cabe mencionar que en el caso tridimensional, es decir una fuerza en el 
espacio, se utiliza un sistema de tres ejes coordenados ortogonales, sobre cada uno 
de los cuales se proyecta la fuerza para obtener las componentes P^, P^, P^ (Fig. 1.24). 
Es claro que; 


{P} = {P^,P^,PJ (1-25) 

p = 7p/ + p/ + p/ 


(1-26) 
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Figura 1.24 Proyecciones ortogonales de una fuerza en el espacio 

Ejemplo 1.7 

Descomponer la fuerza P en las direcciones AC y BC para determinar los esfuerzos 
en las barras correspondientes. Para esta construcción se adopta una escala como 
la indicada en la figura en que una cierta longitud representa a tantas unidades de 
fuerza. Notar que la solución implica que la barra BC queda sometida a un esfuerzo 
interno de tracción, mientras la barra AC experimenta compresión. 



Figura El. 7 
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Ejemplo 1.8 

Determinar la resultante del sistema de cinco fuerzas concurrentes que se muestra 
en la Fig. El. 8 .a 


yk 

I 



Figura El.8.a 


Solución: Los cálculos de las componentes x e y de cada una de las fuerzas se 
organizan en la Tabla siguiente. Notar que los signos negativos indican componentes 
que tienen el sentido negativo de los ejes de referencia. 


i 

p. 

a. 

1 

P. eos a. 

1 1 

P. sen a. 

1 1 

1 

670 

23° 

616,74 

261,79 

2 

570 

45° 

-403,05 

403,05 

3 

450 

60° 

-225,00 

-389,71 

4 

540 

68 ° 

202,29 

-500,68 

5 

360 

33° 

301,92 

-196,07 

s 



P =492,90 

X ’ 

P =-421,62 

y ’ 


Figura El.S.b 



La suma de las proyecciones de las fuerzas sobre el eje x es la componente de la 
resultante, y análogamente P para el eje y. La resultante P, según la Ec. 1-23, tiene 
magnitud (Fig. El.S.b): 
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P = + P/ = 7492,9' + 421,62' 


P = 648,62 kg 

y su dirección queda dada por el ángulo P: 


1 


1 1 

( 421,62^ 

tan' 

lí) 

= tan 

[ 492,90J 


= 40,54° 


Notar que en la fórmula anterior se usó el valor absoluto de P^ ya que no se está 
utilizando el signo trigonométrico del ángulo P sino sólo su magnitud. 

1.4.5 El Polígono Funicular 

El procedimiento indicado en la Sección 1.4.2 para determinar la resultante de un 
sistema de fuerzas no concurrentes (Fig. 1.17), que consiste en la aplicación sucesiva 
de las leyes de transmisibilidad y del paralelogramo, puede reemplazarse por una 
construcción más conveniente, el polígono funicular, que también es aplicable al 
caso de un sistema de fuerzas paralelas. Además de ser una solución alternativa para 
los casos señalados, la mayor importancia de esta construcción radica en que permite 
profundizar algunos aspectos conceptuales del trabajo con sistemas de fuerzas, y en 
que ayudará a comprender el funcionamiento de una forma estructural muy notable 
en la historia de la arquitectura: el arco. 



Figura 1.25.a Polígono Funicular 
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Sea un sistema de fuerzas coplanares que actúan sobre un cuerpo rígido, tales como 
Pj, P^, P 3 y P 4 en la Fig. 1.25.a. Las etapas de la construcción del polígono funicular 
son las siguientes: 


a) Primero se construye el polígono de fuerzas, ABCDE en la Fig. 1.25.b, con el 
cual se determina la magnitud y dirección de la resultante R, pero no se conoce la 
posición precisa de su línea de acción. 

b) Se escoge un punto arbitrario en el plano, tal como el punto O en la Fig. 1.25.b, 
que se denomina foco o polo. Desde el foco se trazan los rayos OA, OB, OC, OD, 
y OE a los extremos de las fuerzas P, a P^. 

c) Se escoge arbitrariamente un punto de arranque, a partir del cual se comenzará a 
construir el polígono funicular. Este es el punto S^ en la Fig. 1.25.a. 

d) Pasando por S^ se traza una recta paralela al rayo OA, hasta interceptar la 
fuerza Pj en el punto S^ la recta trazada constituye el primer lado del polígono 
funicular. Pasando por S^ se traza una recta paralela al rayo OB, hasta interceptar 
la fuerza P^; la recta SjS^ constituye el segundo lado del polígono funicular. Y 
así, sucesivamente, trazando paralelas a OC, OD y OE se obtienen los lados S^Sj, 
S 3 S 4 , y a partir de S^ el último lado del polígono funicular. 

e) El punto Q, intersección de la prolongación del primer y del último lado del 
polígono funicular, es un punto de la línea de acción de la resultante R, quedando 
ésta totalmente determinada. Se tiene entonces que 
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{R} = {P,,P,,P 3 ,PJ 

La calificación de “funicular” dada al polígono se debe a que tiene la forma que 
adoptaría un hilo sin peso, sujeto en sus extremos (puntos S^ y S^), al ser sometido a 
las fuerzas P,, P^, P 3 y P^ actuando en los puntos Sj, S^, S 3 y S^. Claramente dicho hilo 
se encontraría sometido a un esfuerzo de tracción en toda su longitud. 

La analogía con el hilo facilitará explicar el fundamento de la constmcción anterior. Para 
ello, se reconstruirá la Fig. 1.25 indagando sobre el equilibrio parcial de cada una de las 
fuerzas R dadas. Observando el polígono de fuerzas de la Fig. 1.26.b, y recordando que el 
punto O fue arbitrariamente elegido, se puede pensar que los rayos BO y OA(con sentido 
de B hacia O y de O hacia A) representan dos fuerzas arbitrarias F^ y Fj respectivamente 
que tienen la propiedad de equilibrar a la fuerza Pj; esto último porque el polígono OABO 
de las 3 fuerzas Pj, Fj y F^ es cerrado, es decir su resultante es nula. Puede pensarse 
entonces que el primer y segundo lado del polígono de la Fig. L26.a corresponden a 
fuerzas de tracción Fj y F^ en el hilo que equilibran a la fuerza Pj. Análogamente, la 
fuerza P^ en la Fig. L26.b está en equilibrio con las fuerzas arbitrarias F 3 (con sentido 
de C hacia O) y F^ (con sentido de O hacia B), ya que el polígono OBCO es cerrado; las 
paralelas a OB y CO, es decir los lados segundo y tercero del polígono funicular de la Fig. 
1.26.a corresponden a las fuerzas de tracción F^ y Fj en el hilo necesarias para equilibrar a 
la fuerza P^. Así, sucesivamente, las fuerzas F 3 y F^ equilibran a P 3 , y F^ y F^ equilibran a 
P^. Ahora bien, observando la Fig. L26.a, se aprecia que la fuerza F^, que participa en el 
equilibrio de Pj, y la fuerza F^, que participa en el equilibrio de P^, se autoequilibran, ya 
que constituyen el segundo lado, o hilo continuo, del funicular; análogamente ocurre con 
las fuerzas F 3 asociadas al tercer lado y F^ asociadas al cuarto lado. 

En resumen, el primer tramo del hilo ejerce una fuerza Fj, que es la fuerza que debería 
realizar una persona que sostuviera el hilo desde el punto S^, y el último tramo del 
hilo ejerce una fuerza F^, que habría que ejercer externamente para sostenerlo desde el 
punto Sj. Por supuesto si Fj y F^ equilibran al conjunto de fuerzas Pj, P^, P 3 y P^, ellas 
equilibran a su resultante R, y por lo tanto R pasa por el punto de intersección de las 
líneas de acción de Fj y F^; tal equilibrio también queda explícito en el polígono de 
fuerzas (Fig. 1.26.b), donde F^, R y F^ constituyen un polígono cerrado (OAEO), o sea, 

{R} = {P„P„P 3 ,PJ=-{F 3 ,FJ 

{R,F„F3} = {P„P3, P3,P,,P3,F„F3}=0 

En los lados 2®, 3® y 4® el hilo experimenta esfuerzos internos de tracción de magnitud 
Fj, F 3 y F^ respectivamente. 

Como la elección de la ubicación del foco del polígono de fuerzas es arbitraria, se 
pueden trazar infinitos polígonos funiculares distintos para un mismo sistema de 
fuerzas. El hecho de que la intersección del primer y último lado ocurra siempre sobre 
la misma línea recta constituye una propiedad notable. En geometría, a un conjunto 
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de puntos que satisfacen una misma condición se le denomina lugar geométrico', en 
este caso, la propiedad señalada puede expresarse diciendo que “el lugar geométrico 
de los puntos de intersección de los primeros y últimos lados de los infinitos polígonos 
funiculares que pueden trazarse para un sistema de fuerzas dado, es una línea recta, la 
que corresponde a la línea de acción de la resultante del sistema de fuerzas”. 

Hay varias otras propiedades de los polígonos funiculares que no se incluyen aquí 
porque escapan al objetivo de este texto. En la Sección siguiente se aplicará el polígono 
funicular en la forma denominada línea de presión, que tiene especial significación 
para la comprensión del funcionamiento de las estructuras en arco, bóvedas y cúpulas. 



Figura 1.26 Polígono Funicular; Equilibrios Parcial y Global 
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1.4.6 La Línea de Presión y el Arco 

Dado un conjunto de fuerzas, puede construirse para ellas un polígono funicular 
invertido, como muestra la Fig. 1.27. La inversión se logra escogiendo el foco a la 
izquierda del polígono de fuerzas, es decir, al lado contrario de lo hecho en la Fig. 
1.25. Además, puede darse mayor o menor curvatura al polígono funicular escogiendo 
el foco más cerca o más lejos del polígono de fuerzas. Las fuerzas dadas no tienen 
que ser de igual magnitud, ni paralelas, ni equidistantes, como ocurre en la Fig. 

1.27. a, pero tal selección no resta generalidad a las conclusiones que se obtendrán 
a continuación. Sin embargo, el caso de fuerzas verticales es muy frecuente pues 
corresponde al caso común de cargas gravitacionales. 

Si se analiza el equilibrio individual de una fuerza, por ejemplo la segunda, la Fig. 

1.27. C muestra que ella se mantiene en equilibrio con las fuerzas Fj y F^, cuyas 
magnitudes son las que entrega la Fig. 1.27.b. Claramente, las fuerzas Fj y F^ son 
de compresión, y lo mismo ocurre para todos los pares de fuerzas necesarias para el 
equilibrio de cada una de las fuerzas verticales dadas. Al contrario de lo que ocurrió 
en la Sección 1.4.5, ahora todos los lados del polígono funicular están en compresión, 
por ello se le llama “línea de presión”. 

Si consideramos un arco de bloques pétreos como el de la Fig. 1.28 concluimos 
entonces que todos los elementos que lo componen están comprimidos y no se 
producen tracciones en las caras de contacto entre ellos, es decir, no hay tendencia 
a la separación. Para ello, la línea de presión debe pasar por el eje del arco, más 
precisamente por los centros de gravedad de las secciones en contacto o muy próxima 
a ellos. Esto permite usar materiales como la piedra o el ladrillo, de gran resistencia a 
la compresión pero débiles en tracción, incluso sin necesidad de disponer un mortero 
de pegamento entre ellos. 

La invención del arco representa un salto tecnológico en la arquitectura pues permite 
salvar luces mayores que las que podían obtenerse con un dintel macizo de roca. 
La luz de éste en flexión quedaba limitada por su baja resistencia a la tracción, 
fallando por fractura en la mitad de la luz. A su vez las dimensiones de los dinteles 
o vigas de piedra quedaban también limitadas por la dificultad de encontrar grandes 
bloques de roca sana de una pieza, transportarlos, y alzarlos a su posición en la obra. 
Mayores luces podían obtenerse con vigas de madera, pero tales construcciones no 
tenían la durabilidad de la roca por su natural degradación con el tiempo y por su 
vulnerabilidad al fuego. 
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Figura 1.29 Acueducto Romano de Segovia 


Fotogi^ajla: Michel Van Sint Jan 




Cap. I / Estática 


51 


Los primeros indicios de arcos y bóvedas se remontan a Mesopotamia, en las 
planicies aluviales del Tigris y del Éufrates (hoy Irak). Poca información se tiene 
sobre Babilonia, las únicas referencias están dadas por un plano de la ciudad de 
Nipur grabado en tablillas (1.500 A.C.) y por descripciones proporcionadas por el 
historiador griego Heródoto (486-406 A.C.). La madera y piedras eran escasas, no así 
la arcilla que ocuparon para fabricar ladrillos, además de utensilios y tablillas para 
escribir. Este hecho pudo haber obligado a los babilonios a descubrir las técnicas del 
abovedado. Conocieron la bóveda de barril o de túnel (cubierta cilindrica apoyada 
en dos muros rectos paralelos) y la sucesión de arcos. Los asirios (1800-609 A.C.) en 
Mesopotamia construyeron palacios con cielos abovedados. El arco más destacado 
de la época es la puerta de Ishtar, que fue reconstruida por Nabucodonosor II (?- 
562 A.C.), estaba hecha de ladrillos vidriados de color azul decorados con figuras 
amarillas; el arco restaurado está hoy en el Museo Estatal en Berlín. 

Los etruscos, que emigraron posiblemente de Asia Menor, establecieron durante 
el primer milenio A.C. una civilización en la península itálica, donde fueron 
paulatinamente dominados por los romanos a partir del siglo V A.C. Los etruscos 
usaron el arco en puertas, corredores y puentes, y lo transmitieron a los romanos. 
Éstos fueron los primeros en desarrollar el arco a escala masiva, utilizando el arco de 
medio punto (semicircular) en anfiteatros, palacios y acueductos (Fig. 1.29), aunque 
sus templos en general mantuvieron el estilo de columna y dintel de los griegos. Los 
romanos también inventaron el arco de triunfo como monumento conmemorativo de 
conquistas o personajes importantes. Variadas formas de arco fueron desarrolladas 
posteriormente por los arquitectos islámicos, y en Europa occidental la arquitectura 
gótica se caracterizó por el arco apuntado u ojival, que minimizó el empuje lateral 
y permitió construir muros altos y delgados con ventanales, creando los imponentes 
espacios interiores de las catedrales góticas. 

Como se ha mencionado, arcos, bóvedas y cúpulas (bóveda semiesférica) ejercen 
sobre su base una fuerza lateral o empuje hacia fuera. Ello se desprende claramente de 
la Fig. 1.27. En efecto, el primer y último lado de la línea de presión, necesarios para 
sostener el arco, corresponden a fuerzas de compresión inclinadas con componentes 
vertical y horizontal; fuerzas iguales a éstas, pero de sentido contrario, son las que el 
arco ejerce sobre sus apoyos. Mientras más plano es el arco, como la línea de presión 
de la Fig. 1.27, más intenso es el empuje horizontal; inversamente en la medida 
que el arco es más alto, el empuje se reduce. La fuerza vertical no es problema, 
pero el empuje horizontal debe ser rígidamente soportado; para ello son comunes 
los muros laterales, como en los arcos de triunfo, también llamados contrafuertes. 
En arcos contiguos, los empujes laterales de ambos arcos se autoequilibran, y sólo 
persisten las componentes verticales que se transmiten a la columna. En el caso de 
las cúpulas, la presión horizontal puede ser resistida por un anillo o zuncho metálico 
que circunde su base. 



52 


Fundamentos de Ingeniería Estructural 


En el Coliseo de Roma, construido entre los años 70-82 D.C. por el Emperador 
Vespasiano, y modificado en el año 223 D.C. (Fig. 1.30), se aprecian los contrafuertes 
triangulares en el extremo de la secuencia de arcos. 

1.5 Equilibrio de una Partícula 

Ya en la Sección 1.2 se hizo mención a la partícula, que corresponde a un modelo 
matemático que representa una cantidad de materia que no ocupa lugar en el espacio, 
pero tiene una posición precisa en él. Recordando el concepto geométrico de punto, 
puede decirse que una partícula es un punto material. Por otra parte, cuando se habla 
de un “modelo” no se pretende implicar que se trata de una reproducción a escala 
de una realidad física, sino que se trata de una concepción abstracta simplificada 
del objeto físico. La simplificación radica en que se han eliminado todos aquellos 
aspectos de la realidad que son intrascendentes para el problema en estudio. 

Las bondades de un modelo dependen de las preguntas que se desea responder. Por 
ejemplo, la Tierra y los planetas pueden modelarse como partículas para efectos de 
estudiar sus órbitas alrededor del sol, pero ciertamente el modelo de partícula de la 
Tierra no servirá para estudiar la trayectoria de un vehículo espacial que regresa a ella. 

En estática, hay un hecho fundamental inherente al modelo de partícula: las fuerzas 
aplicadas a ella son concurrentes. Por ello, aunque será común modelar cuerpos 
de dimensiones finitas como partículas, la condición fundamental para ello es la 
concurrencia de las fuerzas. En caso contrario las dimensiones reales del cuerpo no 
pueden ignorarse, y las condiciones de equilibrio de la partícula son insuficientes. 

De acuerdo a la 2" Ley de Newton (Ec. 1-4) una partícula experimentará una 
aceleración a no ser que la fuerza que actúa sobre ella sea nula. Entonces, si F es 
la fuerza que actúa sobre una partícula, es condición necesaria y suficiente para su 
equilibrio que: 


F = 0 (1-27) 

Si sobre una partícula actúan n fuerzas F^, es condición necesaria y suficiente para el 
equilibrio que la resultante R del sistema de fuerzas sea nula: 

{R = 0} = {F„F,,F3,...FJ (1-28) 

Simbólicamente, la condición anterior puede escribirse como: 

R = ¿F,=0 

i=l 


(1-29) 
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Figura 1.30 Coliseo Romano 


Fotografía: Michel Van SintJan 
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pero teniendo presente que las cantidades involucradas en la sumatoria corresponden 
a cantidades vectoriales que no pueden sumarse simplemente en forma algebraica 
sino conforme a las reglas descritas en la Sección 1.4. 

La ecuación vectorial anterior puede expresarse escalarmente en términos de las 
componentes de las fuerzas. En referencia a un sistema cartesiano de ejes x, y, z en 
el espacio tridimensional, la Ec. 1-29 se transforma en las tres ecuaciones escalares; 

R.=ÉFí.=Fi.+F 2 x+- + F„x= 0 (l-30.a) 

i=l 

Ry = ÉFiy = F., + F,, +... + = 0 (l-30.b) 

i=l 

Rz = ÉFíz=F..+F,,+... + F„,=0 (1-30.C) 

i=l 

En la Ec. l-30.a es la componente x de la resultante, y F^^, F^^, hasta F_^^ son 
las componentes según x de las fuerzas Fj, F^, hasta F_^ respectivamente. Similar 
significado tienen las Ecs. l-30.b y c pero en referencia a las proyecciones de las 
fuerzas en los ejes “y” y “z” respectivamente. En forma todavía más simplificada, es 
común que las condiciones de equilibrio (Ecs. 1-30) se escriban usando la notación; 


EF =0 

X 

(l-3La) 

O 

II 

(l-31.b) 

O 

II 

N 

PP 

(1-31.C) 


Al presentar la condición de equilibrio de una partícula (Ec. 1-27), se mencionó 
su categoría de condición necesaria y suficiente. La distinción entre necesidad y 
suficiencia es un aspecto de lógica que es relevante abordar aquí, ya que volverá a 
presentarse al establecer las condiciones de equilibrio de los sistemas de partículas y 
de los cuerpos rígidos en la Sección 1.7. Se dice que la condición B es necesaria, si 
dado A implica B (A=>B). En este caso, si la partícula está en equilibrio es necesario 
que F=0; es decir la condición F=0 es necesaria para el equilibrio de la partícula. 
Inversamente, se dice que la condición B es suficiente si dado B implica A (A<=B). En 
este caso, si F=0 se concluye que la partícula está en equilibrio, es decir la condición 
F=0 es suficiente para el equilibrio de la partícula. Una condición necesaria y 
suficiente (AoB) es de mayor categoría que una que es solamente necesaria (A=>B). 
Un ejemplo sencillo de este último caso se desprende de la proposición siguiente; Si 
sale agua del grifo (A), la llave está abierta (B); es decir, que la llave esté abierta es 
condición necesaria, pero no suficiente, ya que ello no es garantía de que salga agua, 
y la proposición inversa es falsa. 
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Adicionalmente a las ecuaciones de equilibrio de la partícula, explicitadas en la 
forma de las Ecs. 1-28,1-29,1-30 6 1-31, existen formas alternativas de expresarlas, 
como también ciertas propiedades que son con frecuencia útiles. Estas se resumen 
en los teoremas siguientes; 


a) Teorema del Polígono de Fuerzas; Si una partícula está en equilibrio bajo la 
acción de varias fuerzas, el polígono de ellas es cerrado. La conclusión es obvia, 
ya que la condición geométrica de polígono cerrado es equivalente a que la 
resultante sea nula. 


b) Teorema de la Coplanariedad; Si una partícula está en equilibrio bajo la acción 
de 3 fuerzas, las fuerzas son coplanares. Ello se demuestra reconociendo que dos 
de las fuerzas definen un plano, por tanto la tercera fuerza no podría estar fuera 
del plano pues sería imposible equilibrar su componente perpendicular al plano 
de las otras dos. 


c) Teorema del Triángulo; Si una partícula está en equilibrio bajo la acción de 3 
fuerzas, éstas pueden representarse en magnitud y dirección por los lados de 
un triángulo. Esta es conclusión directa de los teoremas anteriores, ya que el 
polígono cerrado es un triángulo plano. 

d) Teorema de Lamy; Si una partícula está en equilibrio bajo la acción de 3 fuerzas, 
la magnitud de cada una de ellas es proporcional al seno del ángulo formado por 
las otras dos (Fig. 1.31.a y Ec. 1-33). De la trigonometría se tiene el conocido 
Teorema del Seno en un triángulo plano (Fig. 1.31 .b); 


ABC 
sena' senP' seny' 


(1-32) 


pero sen (180 - a) = sen a, luego 

A BC 
sena senP seny 


(1-33) 


y 




(a) 


Figura 1.31 Teorema de Lamy 


(b) 
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e) Teorema del Cuerpo Sometido a 3 Fuerzas: Si un cuerpo está en equilibrio bajo la 
acción de tres fuerzas, las fuerzas son coplanaresy sus líneas de acción son o bien 
concurrentes o paralelas. Aunque este teorema sólo puede probarse haciendo uso 
de las condiciones de equilibrio de un cuerpo rígido, que se verán más adelante, 
se ha enunciado en forma anticipada porque constituye una poderosa herramienta 
para la solución de problemas de estática. En efecto, cuerpos de dimensiones 
finitas, que no son realmente partículas, pueden siempre tratarse como tales si 
están sometidos a tres fuerzas y éstas no son paralelas. El equilibrio exige la 
coplanariedad y la concurrencia de las fuerzas, por lo que estos problemas se 
reducen a considerar el equilibrio de una partícula hipotética ubicada en el punto 
de concurrencia de las fuerzas. 

Un ejemplo simple de lo anterior es el estudio del equilibrio de la barra homogénea 
de largo Lj de la Fig. 1.32.a, que se apoya en el piso en su extremo A, formando 
ángulo a con la horizontal, y cuelga de un hilo de largo atado a su extremo B. 
Considerando que el peso W de la barra puede suponerse actuando verticalmente 
en su punto medio C, y que la dirección del hilo es conocida, y por tanto conocida 
la línea de acción de la fuerza T en el hilo, el equilibrio requiere forzosamente que 
la reacción R del piso sobre la barra pase por el punto O intersección de W y T. El 
cálculo de las magnitudes de R y T es muy simple, pudiendo por ejemplo obtenerse 
del polígono de fuerzas (triángulo) como muestra la Fig. 1.32.b. La solución analítica 
de este problema se presenta en el Ejemplo 1.12 al término de esta Sección. 




(b) 


Figura 1.32 Barra de dimensiones finitas modelada como partícula 
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Ejemplo 1.9 

Un bloque de peso W cuelga de dos cuerdas livianas como se muestra en la Fig. 
El.9.a. Determinar las fuerzas que deben realizar las cuerdas. 



Figura El. 9 

Solución: Corresponde a un caso de tres fuerzas concurrentes en el punto C, el 
que puede modelarse como una partícula en la forma que muestra la Fig. E1.9.b. 
En esta figura aparecen los siguientes elementos; la fuerza conocida W, las fuerzas 
incógnitas y y los ángulos a y p. Los valores de los ángulos no han sido 
dados directamente, pero quedan perfectamente determinados por las dimensiones 
geométricas indicadas en la Fig. El.9.a. En efecto, en base a las pendientes de las 
cuerdas pueden determinarse los ángulos; 

2 

tga = — ^ a = tan" (0,50) = 26,56° 
tgp = ^ ^ p = tan' (1,33) = 53,13° 

Alternativamente, sin calcular directamente a y P, se pueden obtener las funciones 
trigonométricas que intervendrán en las ecuaciones de equilibrio. Para ello se 
requiere previamente determinar las longitudes de las cuerdas; 


=V^ = 2V5 

Lcb=V3"+4" =5 
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con lo cual 


sena = 


2 

2 V 5 


J_ 


cosa = 


4 

2^/5 





Aplicando las ecuaciones equilibrio en términos de las componentes según 
direcciones x e y (Ecs. 1-30 ó 1-31) se tiene; 


=0 -> T.^coso = Tj,cosP 




^AC 



3 

5 


T = 

^AC 


3 V 5 , 

10 


^CB 


T^(,sena + T(,gSenP = W 


Í 3 ^t 1 

1 '1 

10 “ 

J 



+ Tcb- = W 


■^CB 


10 "^10 


= w 


Tcb= —W = 0,91W 


Tac = 


11 

10 11 


W = 0,61W 


Ejemplo 1.10 

Un hilo liviano de largo L está unido a dos puntos A y B a la misma altura y a distancia 
c. Por el hilo puede deslizar libremente un anillo pequeño de peso W. Determinar la 
fuerza horizontal que hay que aplicar al anillo para que se mantenga en equilibrio 
verticalmente bajo el punto B. Calcular la fuerza que desarrolla el hilo. Suponer que 
las fuerzas sobre el anillo son concurrentes. 
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^ ^-h 



T 



W 


Figura El.lO 

Solución: El problema planteado se muestra en la Fig. El. 10.a. Como el anillo 
puede correr libremente por el hilo, si no se aplicara la fuerza horizontal indicada 
(X=0) el equilibrio se lograría con el anillo ubicado sobre el eje de simetría entre A 
y B (simetral de AB). Dependiendo de la magnitud de la fuerza X se puede lograr 
el equilibrio en distintas posiciones, de manera que el caso planteado es una de las 
infinitas situaciones posibles. Como se trata de un hilo continuo, sin fricción en su 
contacto con el anillo, la fuerza T en el hilo es constante en toda su longitud, de 
manera que la acción del hilo sobre el anillo es como se muestra en la Fig. El.lO.b. 

En la Fig. El.lO.b aparecen el peso conocido W, las fuerzas incógnitas T y X, y el 
ángulo a que es un parámetro geométrico que debe determinarse con los datos L y c, 
y de la condición de que el triángulo ABC es rectángulo. Conocido a, T y X pueden 
obtenerse de las dos ecuaciones de equilibrio según componentes horizontales y 
verticales, de manera análoga al ejemplo anterior. En este caso, sin embargo, se 
aprovechará de ilustrar otro método; el uso del polígono de fuerzas. 

Recordando que la condición de equilibrio de la partícula es que el polígono de 
fuerzas sea cerrado, pueden construirse varios polígonos dependiendo del orden en 
que se tomen las fuerzas. De hecho, como en este caso hay 4 fuerzas, existen 24 
posibilidades distintas de escoger su secuencia, aunque varias de ellas repiten las 
mismas formas poligonales. Las Figs. El.lO.c, d, e y f muestran cuatro de estas 
posibilidades, todas construidas con el punto O como punto de inicio; algunas fuerzas 
se han desplazado ligeramente para apreciar mejor la secuencia de construcción. 
Notar, sin embargo, que la construcción sólo es posible si T<W, ya que sin este 
supuesto no puede lograrse un polígono cerrado. 
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X o X o 



o X o 


(c) (d) (e) (f) 

Figura El. 10 

Todos los polígonos de fuerzas conducen al triángulo de la Fig. El. lO.g, al cual puede 
aplicarse el Teorema de Lamy, o simplemente las relaciones obvias en proyecciones 
horizontal y vertical respectivamente; 

X = T sen a 


W-T = T eos a 



X 


Figura El.lO.g 


Considerando el triángulo rectángulo ABC de la Fig. El.10.a se tiene: 


AB c 

sena = = 

AC AC 

BC L-AC L , 

eos a =-=-=-1 

AC AC AC 
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falta entonces determinar AC, lo que puede hacerse aplicando el Teorema de 
Pitágoras al triángulo ABC; 

(AC)2 = (BC)2 + (AB)2 


(AC)' = (L-AC)' + c' 


(AC)' = L' - 2L • AC + (AC)' + c' 


AC = 


L'+c^ 

2L 


entonces: 


sena = 


2Lc 

E+c^ 


2L' 

cos|3 = ^^-l 


E+c^ 


Reemplazando la ecuación anterior en la segunda ecuación de equilibrio se tiene: 


W-T = T 


2L' 


V 


L'+c^ 


-1 


2L' 

W-T = T^-^-T 


W = T 


L'+c^ 

2Ú 

E+c^ 


T = 


w(l'+c^) 


2V 


y reemplazando el resultado anterior en el primera ecuación de equilibrio se tiene: 


w(E+c^) 

X = Tsena = —^ 

2L' 


2Lc 

L'+c' 
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Ejemplo 1.11 

Considérese el mismo Ejemplo 1.9 pero con la diferencia que las dos cuerdas 
independientes se han reemplazado por una cuerda continua de igual largo total. 
Suponiendo contacto liso entre la cuerda y la armella del bloque, calcular la fuerza 
de tracción a que queda sometida la cuerda. 


Figura El.11.a 



Solución: En este caso la posición de equilibrio no corresponde a aquella de la Fig. 
El.9.a porque la armella C se desplazará sobre la cuerda hasta que el bloque adopte 
la posición más baja posible. Pero esta posición no es conocida a priori y debe ser 
calculada. Situaciones como ésta ocurren con cierta frecuencia en los problemas 
de estática, y se dice que en ellas la configuración de equilibrio, o geometría del 
estado de equilibrio, no es conocida de antemano. Entonces la solución del problema 
involucra el cálculo de incógnitas geométricas, además de las típicas fuerzas 
incógnitas. En la Fig. El.ll.b se plantea entonces la configuración de equilibrio en 
términos de las incógnitas x e y, mientras en la Fig. El.ll.c se muestran las fuerzas 
del modelo de partícula en el punto C. ^ 
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De estas dos figuras se concluye que el problema tiene 3 incógnitas: T, x e y (notar 
que los ángulos a y P no son incógnitas adicionales, ya que si se conocieran x e y, 
ellos quedarían perfectamente determinados). Para poder resolver el problema se 
requieren entonces 3 ecuaciones, estas son: 

i) La longitud total de la cuerda es la misma del Ejemplo 1.9, es decir según la Fig. 
E1.9.a: 

L = CB + AC = V3"+4" +V2"+4" =5 + ^/^ = 9,4721 
Pero, de la Fig. El.ll.b: 

CB = yJx^ +y^ 

AC = p-xf+{y-2f 

luego 

9,472 = Vx'+y' + ^{l-xf+{y-2f 

ii) Equilibrio de componentes horizontales en la Fig. El.ll.c: 

T eos a = T eos P 

lo que implica que a=P y por lo tanto puede plantearse otra ecuación en términos 
de X e y, por ejemplo utilizando tan a = tan p se tiene 

y-2_y 
7-x X 

de donde puede despejarse x como 

7y 

x = ——r 
2(y-l) 

üi)Equilibrio de componentes verticales en la Fig.El.ll.c: 

Tsena + TsenP = W 
2Tsenp = W 

2senP 


que entregará el valor de T una vez calculado P a partir de x e y. 
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Las ecuaciones derivadas en i e ii permiten calcular x e y. En efecto, introduciendo 
la segunda en la primera se obtiene una ecuación para y: 


9,4721-, 


7y 


2(y-l) 


+ y + 


9,4721-, 


7^^ , y^2^(y-i) 


' 2 ^y-iy 2^(y-i) 


7- 


+ 


vy 


2(y-l) 


+(y-2r 


7y-14 

2(y-i) 


+(y-2r 


9,4721- / +2\y-\f + 

2{y-iy 


7(y-2) ' 

2(y-l) 


2Hy-2f{y-if 

2^(y-ir 


9,4721-—^V7^+2^(y-l)^ + 

2(y-l) 2(y-l) 

9,4721-^^^V7^+2^(y-l)^ 

2(y-i) 

9,4721-749 + 4(y-l)' 

(9,472lf =49 + 4(y-l)'‘ 

4y2_8y_36,7214-0 

^^ . 4 . 4 . 36 , 7214 ^ 

2-4 


x= 7^ =4.5969 


2(y-l) 


Puede entonces determinarse el ángulo P de; 

tanP = - 

X 

í 4,1907^ 


P = arctan 


4,5969 


P = 42,35° ^senp-0,6737 
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y finalmente 


T = 


W 

2sen|3 


T = 0,742W 


Ejemplo 1.12 

Determinar analíticamente las fuerzas R y T del problema de la Fig. 1.32 si W=100 
kg, Lj=117 cm, L^=92 cm, a=31°, y h=112 cm. 

Solución: Cabe primero destacar que la solución gráfica que muestra la Fig. 1.32.b 
es extremadamente simple, ya que basta con adoptar una escala para representar la 
dimensión de la fuerza W y las direcciones de las fuerzas R y T se toman paralelamente 
de las direcciones que ellas tienen en la Fig. 1.32.a. Los valores de R y T se leen a la 
misma escala en la Fig. 1.32.b. La solución analítica que sigue, en cambio, es más 
elaborada ya que requiere determinar previamente los ángulos P y y (Fig. EL 12) 
haciendo uso de las condiciones geométricas del problema. Para ello considérese la 
Fig. EL 12, donde se tiene que; 

Lj sen a + L^ sen p = h 

o h-L.sena 112-117sen31 . . 

senP =-!-=-= 0,5624 

Lj 92 

P = arcsen(0,5624) = 34,22° 


Por otra parte, tan y = con 
AE 

L 117 

EO = ACcosa = —cosa =-cos31 = 50,144 

2 2 

AE = ABsena + OBsenP = LjSena + OBsenP 


Pero, OB eos P = BC eos a = AC eos a = 50,144, luego 


OB = 


50,144 50,144 


cosP eos 34,22 

Reemplazando en la expresión de AE se tiene 


= 60,64 


AE = 117 sen 31 + 60,64 sen 34,22 = 94,36 
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luego 

50 144 

tan Y = ^-= 0,5314 ^ Y = arctan(0,5314) = 28° 

94,36 V > / 


B 


Figura El. 12 

Finalmente, utilizando el polígono de fuerzas en la Fig. El.12, haciendo equilibrio 
de fuerzas en direcciones horizontal y vertical respectivamente, se tiene: 

T eos P = R sen y 




T sen p + R eos y = W 


Reemplazando la primera ecuación en la segunda queda: 

^^^senp + RcosY = W 

COsP 

R (sen2 8 tan 34,22 + cos28) = 100 


R = 


100 

1,2022 


= 83,18 kg 


RsenY 

cosP 


83,18 


sen28 
eos34,22 


= 47,22 kg 


1.6 Equilibrio de un Sistema de Partículas 

1.6.1 Noción de Sistema 


Cualquier sistema que contenga más de una partícula es un sistema de partículas. 
Lo más común es que los sistemas estén constituidos por diversos cuerpos, los 
que a su vez pueden tener distintas partes conformadas por infinitas partículas. Lo 
importante para el análisis del equilibrio es tener claro cuál es el sistema que se 
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está considerando, al que se aísla arbitrariamente para centrar la atención en él. La 
Fig. 1.33 muestra diversos sistemas en que el lector puede ejercitarse identificando 
cuántas partes los componen. 

A continuación se analizará en detalle el sistema de la Fig. 1.33.C. Supóngase que 
interesa analizar el equilibrio del cilindro 1; esta parte, o subsistema del conjunto 
total, pasa a ser el sistema u objeto en que se centra el interés. Para el análisis del 
sistema seleccionado se prepara el llamado diagrama de cuerpo libre, en el cual se 
presenta el cuerpo de interés aislado de los otros cuerpos que interactúan con él. 
La interacción se representa por medio de las fuerzas que los cuerpos externos al 
sistema ejercen sobre el cuerpo de interés. Como se aprecia en la Fig. 1.34.a, sobre 
el cilindro 1 actúan las fuerzas externas siguientes: N, reacción del cilindro 2 sobre 
el cilindro 1, R, reacción de la pared vertical sobre el cilindro 1, y su propio peso Wj. 
Se define entonces como fuerza externa de un sistema aquella que es ejercida por 
una partícula ajena al sistema, mientras que una fuerza que actúa sobre una partícula 
de un sistema es interna cuando es ejercida por otra partícula del mismo sistema. 
En la Fig. L34.a no aparece ninguna fuerza interna, porque no se han representado 
las fuerzas de contacto entre las infinitas partículas que constituyen la materia del 
cilindro 1. Cabe destacar también que el peso Wj es una fuerza externa porque es 
ejercida por la atracción gravitacional de la Tierra, cuerpo externo al cilindro 1. 
Ciertamente, para estudiar el equilibrio del cilindro 1, se le puede modelar como 
una partícula hipotética ubicada en su centro de gravedad, donde concurren las tres 
fuerzas que actúan sobre él. 

Análogamente, si se considera el sistema constituido por el cilindro 2 de la Fig. L33.c, 
las fuerzas externas a él son su propio peso W^, la acción N que le ejerce el cilindro 1, 
y P y Q reacciones del piso y la pared que lo sostienen (Fig. 1.34.b). Finalmente, si el 
sistema considerado incluye ambos cilindros, como ilustra la Fig. 1.34.C, las fuerzas 
externas son Wj, W^, P, Q, y R; notar que en este subsistema no debe incluirse la 
interacción interna N por ser precisamente una fuerza interna del sistema. 



Figura 1.33 Sistemas de varios componentes 
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(a) (b) (c) 

Figura 1.34 Posibles subsistemas del sistema de la Fig. 1.33.e 



Figura 1.35 Subsistema del sistema de la Fig. 1.33.a 


Naturalmente el sistema a considerar no tiene por qué limitarse a incluir cuerpos 
completos. Por ejemplo, podría ser de interés analizar la porción sobre la línea 
segmentada de la Fig. 1.33.a, lo que equivale a seccionar la cuña correspondiente 
mediante un plano horizontal. Como muestra la Fig. 1.35, este tipo de análisis puede ser 
requerido si se desea determinar la fuerza interna I global que se transmite a través del 
plano o sección interna. La evaluación de esfuerzos internos en elementos estructurales 
es un tema de gran relevancia que se estudiará en detalle en el Capítulo 2. 

1.6.2 Condiciones de Equilibrio 

Es condición necesaria y suficiente para el equilibrio de un sistema de partículas, 
que cada una de las partículas que lo constituyen esté individualmente en equilibrio. 
Esta es una verdad evidente que no necesita demostración, sin embargo desde el 
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punto de vista operativo resulta impracticable plantear las condiciones de equilibrio 
para las infinitas partículas de un sistema. Por ello, resulta conveniente indagar sobre 
condiciones más generales que permitan sacar conclusiones sobre el equilibrio del 
sistema. 


4 



Figura 1.36 Sistema de partículas 


Considérese para ello el sistema de cuatro partículas sin peso de la Fig. 1.36. En particular, 
sobre la partícula 1 actúa una fuerza externa designada por Fj y fuerzas internas de 
interacción f^j, f^j y que le ejercen las partículas 2, 3 y 4 respectivamente. Si cada 
partícula está en equilibrio, se pueden escribir 4 ecuaciones simbólicas (Ec. 1-29); 

Fl + ^21 + ^31 + ^41 = 0 

^2 + fl2 + ^32 + 4 = 0 

^3 + fl3 + ^23 + 4 = 0 

F4 + 4+4 + 4 = 0 

recordando que estas ecuaciones no son algebraicas porque las cantidades 
involucradas son fuerzas que aparte de magnitud tienen dirección y sentido. Sumando 
las 4 ecuaciones anteriores se tiene; 


•F4 + 4 + 4 


■4+4+4 + 4' 


4 = 0 (1-34) 


Por ser las fuerzas de interacción entre dos partículas iguales en dirección y magnitud, 
pero de sentido contrario, se tiene que E = -f j luego 


f. + f. = 0 


ij ji 
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es decir, todas ellas se anulan en pares respectivos, luego la Ec. 1-34 queda 

F, + F, + F3 + F, = 0 (1-35) 

ecuación simbólica que indica que es condición necesaria para el equilibrio de un 
sistema de partículas que la suma de fuerzas externas sea nula, insistiendo nuevamente 
que dicha suma es vectorial y no algebraica. Por otra parte, si la Ec. 1-35 se introduce 
en la Ec. 1-34, se concluye que es condición necesaria para el equilibrio de un sistema 
de partículas que la suma vectorial de las fuerzas internas sea nula. 

Como se discutió en la Sección 1.5, el que las condiciones anteriores sean solamente 
necesarias significa que si el sistema está en equilibrio ellas se cumplen, pero, el 
que ellas se cumplan no garantiza el equilibrio, es decir ellas no son condiciones 
suficientes para el equilibrio. 

Un ejemplo simple, que ilustra el carácter de estas condiciones, es el siguiente. 
Considérese dos partículas 1 y 2 sin masa unidas por un elástico, como muestra 
la Fig. 1.37, a las que se aplican fuerzas externas F iguales y de sentido opuesto, 
que producen reacciones internas f en el elástico; si las fuerzas f no son capaces 
de equilibrar a cada una de las partículas, es decir f<F, las partículas estarán en 
movimiento en la medida que se estira el elástico. Como puede verse, el sistema no 
está en equilibrio a pesar que se cumple que la suma de fuerzas externas es nula 

F-F = 0 

y también que la suma de fuerzas internas es nula 

f-f=0 

Similarmente, pueden enunciarse condiciones necesarias de equilibrio en términos 
de la suma de momentos de las fuerzas internas y externas del sistema de partículas. 
Sin embargo, como el concepto de momento se presentará recién en la Sección 1.8 
esta discusión se omitirá aquí. 

Finalmente, es importante destacar que si el sistema de partículas es rígido, es decir, 
la unión entre ellas es indeformable, las condiciones que antes eran sólo necesarias 
pasan a ser también suficientes, de manera que las ecuaciones de equilibrio globales 
garantizan el equilibrio. Es lo que ocurriría si en vez de un elástico en la Fig. 1.37 
hubiese una barra rígida entre las partículas 1 y 2. 
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1.7 Roce 

Se denomina roce o fricción a la oposición natural al deslizamiento relativo entre 
dos objetos en contacto. La cualidad de las superficies que desarrollan este fenómeno 
se denomina rugosidad o aspereza. Por el contrario, las superficies incapaces de 
desarrollar fricción se llaman lisas, como ya se ha mencionado antes en algunos 
ejemplos. En realidad siempre existe roce, de manera que la idealización de contacto 
liso corresponde a un modelo simplificado que puede ser útil en muchos casos. 

Las fuerzas de roce permiten realizar acciones tan simples como caminar, lo que sería 
imposible sobre una superficie perfectamente lisa. Sin la fricción tampoco podrían 
moverse los vehículos, los clavos no permanecerían en su sitio, no existirían las dunas 
de arena, los lápices se escaparían de nuestros dedos, los objetos se caerían de las 
repisas, etc. Por otra parte, en muchas aplicaciones el roce tiene efectos indeseados 
que es necesario minimizar, por ejemplo, en las máquinas origina desgaste de las 
superficies en contacto y pérdida de energía, ya que las fuerzas opuestas al movimiento 
deben contrarrestarse permanentemente. Por ello en esos casos se utilizan superficies 
cuidadosamente pulimentadas, sistemas de rodamientos, y lubricación. 

El roce seco se refiere a la fuerza tangencial de contacto entre dos superficies 
secas que deslizan o tienden a deslizar una respecto a la otra. Se sabe que el roce 
seco se debe principalmente a la irregularidad de las superficies en contacto y a la 
atracción molecular de los materiales involucrados. El roce fluido se refiere a la 
fricción entre capas de un fluido, como ocurre entre un eje y su asiento lubricado 
con aceite. La lubricación tiene por objeto separar las superficies en contacto para 
minimizar el roce (Fig. 1.38). En algunos casos la lubricación no es deseada, como 
ocurre con el agua en el pavimento, pues reduce considerablemente las fuerzas de 
fricción; una medida para evitar la formación de la película de agua que separa el 
pavimento del neumático es el dibujo de éstos, el que obliga al agua a desplazarse 
hacia los intersticios del neumático, manteniendo el contacto efectivo de éste con 
el pavimento. Por otra parte, el polvo o arena sobre el pavimento puede causar un 
efecto similar al lubricante. 



Figura 1.38 Superficies en contacto ampliadas; a) terminación irregular en contacto seco, 
b) terminación suave lubricada 
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A su vez, debe distinguirse el roce estático, que se desarrolla entre superficies en 
reposo una con respecto a la otra, del roce cinético, que actúa entre superficies en 
movimiento relativo. A continuación se describirán las propiedades del roce estático; 

a) Las fuerzas de roce son reactivas (ver la Sección 1.3.2) porque se oponen a la 
ocurrencia de un desplazamiento. Como fuerza reactiva, la fricción responde a una 
demanda. En efecto, en la situación que se presenta en la Fig. 1.8.a no existe fuerza 
de fricción porque no hay demanda que la haga necesaria, independientemente 
del grado de rugosidad de los cuerpos en contacto. En la situación que se presenta 
en la Fig. 1.8.b, al aplicar el hombre una fuerza H se moviliza de inmediato una 
fuerza de roce R^, de igual dirección pero de sentido contrario, para lograr el 
equilibrio horizontal del sistema. Es claro que depende de la demanda H, a 
mayor H mayor Rj^, porque siempre R^=H para mantener el equilibrio. 

b) La fuerza de roce es tangencial a las superficies en contacto, es decir queda 
contenida en el plano de deslizamiento potencial. Como fuerza reactiva, que se 
opone al deslizamiento relativo, la fuerza de roce es paralela a la dirección del 
desplazamiento impedido. La Fig. 1.39 muestra las fuerzas de roce F^ en tres 
situaciones típicas; también se muestran las componentes normales de la reacción 
(N) que por cierto están presentes. En el caso de apoyo liso F^ =0 y sólo existe 
reacción normal N. 




(a) (b) 


(c) 


Figura 1.39 Dirección tangencial del roce 
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c) La fuerza de roce que puede desarrollarse entre dos cuerpos tiene un valor límite 
máximo: 


F.a.=liN (1-36) 

en que p es el coeficiente de roce estático, que depende de los materiales en 
contacto y las condiciones de sus superficies, y de N, que es la fuerza normal 
de contacto perpendicular a la superficie tangencial de deslizamiento potencial. 
Cuando la fuerza de fricción F excede F se rompe el equilibrio estático y 
se inicia el deslizamiento. Generalmente el deslizamiento continúa porque 
el coeficiente de roce cinemático es aún menor que p. Cuando la fuerza de 
fricción es idéntica a F se dice que el cuerpo se encuentra en la condición límite 
de equilibrio o a punto de deslizar. Cuando la fuerza de fricción F_. es menor que 
F^^^ el cuerpo puede encontrarse en equilibrio. 

Valores típicos del coeficiente de roce se presentan en la Tabla 1.1. Debe notarse 
sin embargo que ellos sólo tienen valor referencial, ya que pueden variar 
ampliamente dependiendo de las distintas calidades de cada material, del acabado 
de las superficies y su limpieza, de la temperatura, y por cierto en alto grado de la 
presencia de agua o lubricación. 

d) El coeficiente de roce p, es independiente de la fuerza normal N y no depende 
del área de contacto de los cuerpos involucrados. El hecho de que el contacto se 
realice en un área pequeña, manteniendo N constante, sólo involucra una presión 
de contacto mayor, pero no altera a p ni a la fuerza de roce máxima F^^^. 

TABLA 1.1 Valores Típicos del Coeficiente de Roce Estático 


Material 

Seco 

Mojado 

Con Aceite 

Bronce con bronce 

0,2 

0,1 

- 

Goma sobre asfalto 

0,6 

0,3 

0,1 

Goma sobre hormigón 

0,7 

0,4 

0,2 

Goma sobre hielo 

0,1 

- 

- 

Madera sobre metal 

0,4-0,5 

- 

- 

Teflón sobre teflón 

0,05 

- 

- 

Cuerda de cáñamo sobre madera 

0,7 

- 

- 

Metal sobre metal 

O 

Cri 

1 

o 

- 

- 


Como se mencionó antes, el valor de p para cada caso específico es muy incierto. 
Afortunadamente, sin embargo, su valor puede determinarse mediante un experimento 
muy simple. Este consiste en disponer una rampa de inclinación variable hecha de 
uno de los materiales y colocar sobre ella el segundo material, como ilustra la Fig. 
1.40.a. Para cualquier inclinación (|), las fuerzas que actúan sobre el bloque y el 
correspondiente polígono de fuerzas se muestran en las Figs. 1.40.b y c. 
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material 2 material 1 




R 



(a) (b) 


Figura 1.40 Determinación del coeficiente de roce 


(c) 


(d) 


El experimento consiste en aumentar progresivamente el ángulo (|) hasta alcanzar 
compatible con el equilibrio, es decir hasta que se inicie el deslizamiento del 
bloque. En referencia a la Fig. 1.40.C, con y utilizando el Teorema de Lamy, 
las ecuaciones de equilibrio son; 

W _ F, _ N 
sen90° sen(t)„,,, sen (90 - ) 

utilizando la segunda igualdad se tiene 


F=Ntan(|) (1-37) 

pero por ser la situación límite de equilibrio, la fuerza de fricción alcanzó su valor 
máximo, luego 


F=F =pN (1-38) 

igualando las Ecs. 1-37 y 1-38 se tiene 

E = tan(|)_ (1-39) 

con lo cual, medido (|)^^ en el experimento, se obtiene el coeñciente de roce p entre 
ambos materiales. 

La explicación del experimento anterior se presta para introducir el concepto de ángulo 
de roce, que corresponde a la inclinación máxima respecto a la normal que puede 
adoptar la fuerza interna total entre dos superficies en contacto. En la Fig. 1.40.b la 
reacción se planteó en términos de las componentes normal al plano N y tangencial 
al plano F_^. Por supuesto la reacción total R es la suma de ellas dos, como muestra 
la Fig. 1.40.d, y por cierto R es vertical, e igual en magnitud y sentido contrario a 
W, pues el equilibrio exige R=W. Como puede apreciarse en la Fig. 1.40.d, R forma 
ángulo (|) con la normal, o sea, forma ángulo (|) con el plano inclinado. El experimento 
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antes descrito puede entonces interpretarse diciendo que en la medida que se aumenta 
la inclinación de la rampa, se obliga a cambiar la inclinación de R con respecto al 
plano inclinado, aunque su magnitud se mantiene siempre constante igual a W y su 
dirección se mantiene siempre vertical. La pérdida de equilibrio al alcanzar se 
explica entonces porque las superficies en contacto no son capaces de desarrollar una 
reacción interna con inclinación mayor a (|)^^. La máxima inclinación, o ángulo de 
roce, se relaciona con el coeficiente de fricción según la Ec. 1.39, de donde; 

‘l’max = arctan (p) (1-40) 

La interpretación geométrica del ángulo de roce máximo es el llamado cono de 
roce. Si se tiene una partícula sobre una superficie cualquiera, para mantenerla en 
equilibrio en contacto con la superficie, la reacción R de la superficie sobre la partícula 
debe encontrarse sobre o al interior del cono generado por las infinitas rectas que forman 
ángulo con la normal a la superficie en el punto de contacto (Fig. 1.41). Cuando R 
está justo sobre el cono, la partícula se encuentra en estado límite de equilibrio. 



Otra aplicación de la fricción se encuentra en el caso de cuerdas o correas en contacto 
con superficies rugosas. Por ejemplo, la Fig. 1.42.a muestra una cuerda real pesada 
que descansa en reposo sobre la rama de un árbol, aunque sin duda el peso de las 
partes colgantes es diferente como muestra la Fig. 1.42.b. Este tipo de fricción se 
utiliza mucho en máquinas, para transmitir el movimiento de un elemento rotatorio 
a otro, casos muy conocidos son la correa del ventilador de un automóvil, o la correa 
de la antigua máquina de coser movilizada con los pies. Una importante aplicación 
industrial es la correa transportadora, que consiste en una banda sin fin para acarrear 
granos, minerales, o productos molidos en general; el movimiento de la banda de goma 
se mantiene por contacto rugoso con un cilindro motriz accionado por un motor. 

Por el contrario, hay ocasiones en que se desea minimizar el roce de contacto, 
utilizándose para ello dispositivos como las poleas. Cuando puede ignorarse el roce, 
por ser despreciable, se usan modelos de contacto liso, como muestran las Figs. 
1 .42.C y d; la propiedad fundamental en este caso es que la tensión T de la cuerda se 
mantiene constante, independiente de la longitud de contacto con el apoyo liso y de 
los ángulos de despegue de la cuerda a ambos lados de la curva de apoyo. 
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liso 




(a) (b) (d) 

Figura 1.42 Cuerdas en eontacto rugoso (a y b) y lisos (c y d) 

Para analizar el estado de equilibrio límite de una cuerda liviana en contacto con una 
superficie cualquiera rugosa, considérese la Fig. 1.43. La cuerda está en contacto con 
la curva entre los puntos A y B donde se despega de ella, siendo tangente a la curva 
en dichos puntos. En A y B se han trazado las normales a la curva (perpendiculares 
a la tangente), las que se intersectan en 0 formando el ángulo p. Suponiendo que la 
cuerda está a punto de deslizar hacia la izquierda, a lo largo del camino entre A y B 
se desarrollan fuerzas de fiicción en el contacto, designadas por f, que se oponen al 
deslizamiento (sentido contrario a T), y fuerzas normales n. Estas fuerzas, que podrían 
considerarse actuando en pequeños segmentos de la cuerda, no son constantes sino 
dependen de la curvatura de la superficie en el punto de contacto; en efecto, a mayor 
curvatura mayores son n y f (f=pn), mientras que si no hay curvatura (contacto plano) 
n y f son nulas. Por simplicidad, en la Fig. 1.43 se muestran con las mismas letras a 
todo el largo del contacto, pero en rigor son distintas en cada pimto. Claramente T > 
ya que, para romper el equilibrio, la fuerza T debe vencer a más todas las fuerzas 
de fricción a lo largo del contacto. La evaluación de la relación entre T y requiere 
usar cálculo integral (ver Riley y Sturges, 1995), lo que se omitirá aquí, llegándose a 
la expresión: 


T = Te^P (1-41) 

En que e es un número notable en matemáticas que corresponde a la base de los 
logaritmos naturales (la función logaritmo natural, designada por In, es tal que si 
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para dos números reales dados se cumple que /«(a)=b implica que e'’=a). El número 
e corresponde al resultado de la serie infinita 

e = l + - + — +- + ... = 2,7182818284590... (1-42) 

1! 2! 3! 



Figura 1.43 Cuerda sobre superfieie rugosa 

Por su parte P, como muestra la Fig. 1.43, es el ángulo de contacto, o ángulo entre 
las normales en los puntos de tangencia, el que debe expresarse en radianes. Los 
radianes son una unidad de medida de ángulos; una circunferencia completa, es decir 
un ángulo de 360°, equivale a 2n radianes. La conversión de P de grados a radianes 
se obtiene entonces de la proporción 

P(rad) _ 271 ( 1 . 43 ) 

P(°) 360 


Ejemplo 1.13 

Un bloque de peso W se encuentra sobre un plano inclinado en 10° como muestra la 
Fig. EL13.a. El coeficiente de fi-icción entre ambos materiales es p=0,3. a) ¿Está el 
bloque en equilibrio?; b) ¿Para qué inclinación del plano se rompería el equilibrio?, 
c) En la condición límite de equilibrio, ¿cuál es la magnitud de las componentes 
normal y tangencial de la reacción? y ¿cuál es la reacción total?. 
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Solución: 

a) La única forma de que el bloque pierda el equilibrio es que no haya suficiente 
fricción para sostenerlo. Entonces, para responder la pregunta hay que analizar 
las reacciones del plano sobre el bloque. Para ello considérese la Figura El.lS.b, 
que muestra el diagrama de cuerpo libre del bloque con las fuerzas externas que 
actúan sobre él. Se muestra también un sistema de ejes de referencia respecto de 
los cuales las ecuaciones de equilibrio son: 

EFx = 0 F =WsenlO° = 0,174 W 

EF =0 N=WcoslO° = 0,985 W 

La máxima fuerza de roce que podría desarrollarse es 

F = pN = 0,3 • 0,985 W = 0,295 W 

como F <F el bloque está en equilibrio. 

b) La máxima inclinación posible corresponde al ángulo de roce (Ec. 1-40): 

‘l’max ~ arctan(p) = arctan(0,3) = 16,7° 

También podrían haberse usado las ecuaciones de la parte (a) con la incógnita 
(b en vez de 10°: 

• max 


F = W send) 

r ' max 

N = W cos(b 

' max 

pero por tratarse de la condición límite de equilibrio F^ = pN, luego 
W send) = pN = p W cosd) 

' max r r t max 

send) = p cosd) 

• max ~ max 


tand) = p 

T max “ 


que corresponde a la Ec. 1-39 que conduce a la misma ecuación usada antes. 

c) Usando las ecuaciones de la parte (b) se tiene: 

F =Wsenl6,7° = 0,287W 
N=W cosl6,7° = 0,958 W 

d) La reacción total es la composición (suma) de F y N (Fig. E1.13 .c). La componente 
horizontal de R es: 
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R. = F cosé - N señé 

n r “ max “ max 

R, = W señé cosé - W cosé señé = 0 

h T max T max t max t max 

y la componente vertical es: 

R =FrSen<|)^^ + Ncos<|)„^ 

R =Wsen2(|) +Wcos2(|) =W 

o sea, R=Ry=W, lo que era obvio ya que para equilibrar el peso W vertical se 
requiere una reacción también vertical, de sentido opuesto y magnitud W. Este 
último resultado no rige sólo para la condición límite de equilibrio sino para 
cualquier inclinación (|) del plano inclinado tal que 

Ejemplo 1.14 

Sobre dos planos inclinados en 30° y 60° descansan bloques de peso W y 1000 kg 
respectivamente (Fig. El. 14.a). El contacto es liso en el plano de la izquierda y 
rugoso con coeficiente p=0,5 en el plano de la derecha. Los bloques están unidos por 
una cuerda liviana que pasa por una polea lisa en la arista C. Determinar qué valores 
del peso W permiten el equilibrio del sistema. 



(c) (d) 


Figura E1.14 
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Solución: Considérese los diagramas de cuerpo libre de los tres elementos relevantes 
del sistema. En el caso de la polea, por ser lisa, la fuerza que transmite la cuerda se 
mantiene constante, y se ha designado por T (Fig. El. 14.b). En el caso del bloque de 
peso W (Fig. E1.14.C) la reacción del plano sobre el bloque es únicamente la normal 
N, ya que el contacto es liso; y las ecuaciones de equilibrio son; 

XF^ = 0 T = Wsen30° = 0,500 W (i) 

EFy = 0 N =W cos30° = 0,866 W (ii) 

En el caso del bloque de peso 1000 kg considérese primero la condición límite 
de equilibrio en que el bloque tiende a deslizar hacia abajo del plano inclinado, 
por esta razón en la Fig. E1.14.d la fuerza de roce F^ (componente tangencial de la 
reacción) se ha colocado en el sentido negativo del eje u, es decir, en sentido opuesto 
al desplazamiento potencial; en otras palabras, F^ ayuda a que el bloque no caiga. Las 
ecuaciones de equilibrio son; 

EF^ = 0 T + F = 1000 cos30° = 866 (iii) 

EF^ = 0 n = 1000 sen30° = 500 (iv) 

pero por ser condición límite de equilibrio y utilizando la ecuación iv se tiene 

F = pN = 0,5 • 500 = 250 kg (v) 

que se introduce en la ecuación iii para obtener T=866-F =616 kg. Con este valor de 
T, la ecuación i queda; 


616 = 0,5 W 
W= 1232 kg 

Este valor de W es el necesario para justo impedir que el bloque de 1000 kg caiga 
hacia abajo. Si se aumenta el valor de W se seguirá manteniendo el equilibrio 
(disminuyendo F^.), pero si W es muy grande puede llegar a levantar el bloque de 
1000 kg hacia arriba perdiéndose nuevamente el equilibrio. En este nuevo estado 
límite de equilibrio el diagrama de la Fig. E1.14.d sigue siendo válido, excepto que 
F_^ tiene sentido contrario pues ahora debe oponerse al deslizamiento potencial hacia 
arriba. Todas las ecuaciones de equilibrio antes planteadas son válidas, excepto la iii 
que ahora queda 


T-F= 1000 cos30° = 866 


(vi) 
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Utilizando la ecuación v se obtiene T=866+F =1116 kg, y de la ecuación i se obtiene 
W=2232 kg. Se concluye entonces que el sistema está equilibrio si 

1232<W<2232kg 


Ejemplo 1.15 

A un bloque de peso W, que descansa en un plano rugoso inclinado en a con el plano 
horizontal, se le aplica una fuerza F horizontal paralela al plano, a) Si el sistema 
está en equilibrio, determinar la magnitud y dirección de la fuerza de fricción; b) 
Determinar la máxima fuerza F que se puede aplicar y la dirección en que se iniciará 
el desplazamiento al romperse el equilibrio. 



Figura El.lS.a 

Solución: Este es un problema de tipo espacial por lo que deberá utilizarse un sistema 
de ejes de referencia tridimensional. Además, por tratarse de un cuerpo sometido a 
sólo 3 fuerzas (W, F y la reacción R del plano sobre él), éstas deben ser concurrentes 
y el cuerpo puede modelarse como partícula. Considérese entonces el sistema de ejes 
que muestra la Fig. El. 15.b en que el plano xy coincide con el plano inclinado, el eje 
z es perpendicular a él, y el eje y es horizontal. La Fig. E1.15.C muestra los mismos 
ejes vistos en un plano de perfil. 

A su vez, las Figuras El.lS.d y e muestran las fuerzas dadas y las reacciones 
correspondientes. Las fuerzas de fricción y H^, que actúan en el plano de contacto 
de ambos cuerpos (tangenciales), corresponden a las componentes de la fuerza de 
fricción total H, también tangencial, pero de dirección desconocida. La reacción 
normal N, de dirección z, se aprecia en el plano de perfil. Por cierto la reacción R 
total del plano sobre el bloque corresponde a la composición de las 3 componentes 
de reacción: 


{R} = {N,H, H} 
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(d) (e) 

Figura El. 15 

Las ecuaciones de equilibrio son muy simples, en efecto; 


O 

II 

X 

H =W sena 

X 

(i) 

O 

II 

H=F 

y 

(ii) 

M 

II 

o 

N=W cosa 

(iii) 


a) La fricción total H es la composición de las fuerzas tangenciales y como 
muestra la Fig. El.lS.f. Como el triángulo OAB es rectángulo, se tiene: 
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Figura ELlS.f 


b) En la condición límite de equilibrio la reacción tangencial total H alcanza la fricción 
máxima que puede desarrollarse = pN. Luego, utilizando la ecuación iii; 

H = uW eos a 

max * 

e introduciendo en la ecuación iv se tiene: 

H„3x =ltWcosa = VwWa + Fl 

p" W" eos" a = W"sen"a + 

Fmax = W-y/p^ COs" « “ SCn^tt 


y el deslizamiento se iniciará en la dirección de esta fuerza: 


P = arctan 


Wsena I 


Ejemplo 1.16 

Determinar la fuerza X necesaria para sostener un peso de 1000 kg mediante una 
cuerda liviana que da dos vueltas completas a un tronco rugoso con coeficiente de 
fricción p=0,5. ¿Qué fuerza soporta la rama del árbol? 
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Figura El.16 

Solución: Se supone que el peso está a punto de deslizar hacia abajo, es decir la 
fuerza X será la mínima necesaria para sostenerlo. Utilizando la Ec. 1-41 con T= 
1000 kg, Tp=X y p=2-2n=4n radianes, se tiene; 

1000 = Xe'''^ =Xe“’^''" 


X = 


1000 


= l,9kg 


La fuerza que soporta la rama es la diferencia 1000-X, es decir 998,1 kg. 


Ejemplo 1.17 

Un cuerpo de 100 kg de peso cuelga de una cuerda liviana que pasa por sobre un 
mesón y sostiene un peso W en su otro extremo. El coeficiente de roce entre la 
cuerda y la mesa es 0,4. Determinar el peso W para que el peso de 100 kg; a) no 
descienda, b) suba 




Figura El.17 
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Solución: 

a) Se trata de aplicar el peso W mínimo posible para impedir el desplazamiento de 
la cuerda hacia la derecha, o sea, se supone que el sistema está a punto de deslizar 
hacia la derecha. Aplicando la Ec. 1-41 en la esquina B, donde se tiene un cambio 
de ángulo de la cuerda p = nH se tiene 

100 = 


X = 53,35 kg 

En la zona horizontal del mesón no hay fricción porque no hay curvatura, luego 
en la esquina A Y=X, y aplicando nuevamente la Ec. 1-41; 


Y=53,35=We«-"(’^2) 


W = 28,46 kg 


b) Para la condición inversa se puede seguir un procedimiento análogo al anterior, 
sin embargo basta con darse cuenta que el cuociente entre las fuerzas en ambos 
extremos es ahora justamente el inverso. Luego, para que la cuerda se desplace 
hacia la izquierda se requiere aplicar 


f 

W = 

V 


100 " 
28,46^ 


100 = 351,36 kg 


De ambos resultados puede concluirse que si 28,46<W<351,36 kg el sistema está 
en equilibrio. 

1.8 Concepto de Momento 

1.8.1 Introducción 

Considérese el cuerpo de peso W de la Fig. 1.44 que descansa sobre un plano liso 
horizontal. Sobre el cuerpo actúan dos fuerzas F horizontales, paralelas, de igual 
magnitud, pero de sentido opuesto. En la dirección vertical z habrá equilibrio del 
cuerpo con una reacción vertical igual y contraria al peso W (R=W). Lo notable 
ocurre en la dirección y, pues también se cumple la ecuación de equilibrio 

F-F = 0 

pero intuitivamente queda claro que, siendo el plano liso, el cuerpo no permanecerá 
en reposo sino tenderá a girar en el sentido de los punteros del reloj. Pareciera 
paradojal que cumpliéndose las ecuaciones de equilibrio éste no se logra, pero no lo 
es, la falacia está en considerar al cuerpo como partícula, lo que es ilegítimo porque 
las fuerzas aplicadas no son concurrentes. 



86 


Fundamentos de Ingeniería Estructural 


2 l 



Las conclusiones inmediatas son, primero, que el equilibrio de fuerzas no basta para 
garantizar el equilibrio de un euerpo, y segundo, que el eoncepto mismo de fuerza 
es insuficiente para deseribir el estado de un euerpo tridimensional como el bloque 
de la Fig. 1.44. Para eompletar la deseripeión del estado de euerpos tridimensionales 
sometidos a sistemas generales de fuerzas, es neeesario introdueir el concepto de 
momento, lo que se hará en las seeeiones siguientes. 

1.8.2 Momento de una Fuerza con Respecto a un Punto 

Dada una fuerza F (magnitud, línea de aceión, y sentido) y un punto cualquiera O, se 
define el momento de la fuerza con respecto al punto O eomo el produeto de la fuerza 
por su distaneia al punto O (Fig. 1.45). 

Debe notarse que la línea de aeción de la fuerza (recta cualquiera en el espaeio) y el 
punto cualquiera O definen un plano. La distancia d del punto a la reeta se mide en 
dieho plano como la longitud de la perpendicular desde O a la recta (d=OA). 




Figura 1.45 Momento de una fuerza con respecto a un punto 


1.8.3 Traslado de una Fuerza Fuera de su Línea de Acción 

A las operaciones fundamentales con fuerzas descritas en la Sección 1.4 puede ahora 
agregarse una nueva y poderosa operación: Dada una fuerza F actuando en la línea 
de acción Lj, ella puede trasladarse a una línea de acción paralela L^, incorporando el 
momento de la fuerza original con respecto a cualquier punto O de L^ (Fig. 1.46). Se 
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dice entonces que el sistema inicial y el sistema final son estáticamente equivalentes, 
es decir, desde el punto de vista del equilibrio su efecto es idéntico; 

{Fe„u} = {Fe„LrM} conM = Fd (1-44) 



Figura 1.46 Traslado de una fuerza a una nueva línea de aeción 

Notar que el punto O es arbitrario pues, donde quiera que se escoja sobre L^, el resultado 
es el mismo, ya que d es simplemente la distancia entre las dos rectas paralelas, es decir 
la longitud de la perpendicular a ambas rectas en el plano que ellas definen. 

1.8.4 Pareja de Fuerzas y Propiedades del Momento 

Se denomina pareja de fuerzas a dos fuerzas de igual magnitud, de líneas de acción 
paralelas, y sentido opuesto. Ejemplo de una pareja es la que actúa sobre el bloque de 
la Fig. 1.44. Para entender el efecto de una pareja considérese la de la Fig. 1.47.a. A 
continuación se aplica la operación descrita en la sección anterior, trasladando la fuerza 
en la línea de acción Lj a la línea de acción L^. El resultado de esta operación se muestra 
en la Fig. 1.47.b. Los sistemas de las Figs. 1.47.a y b son obviamente estáticamente 
equivalentes. Pero en el sistema de la Fig. 1.47.b las dos fuerzas opuestas actuantes en 
la línea de acción se anulan entre sí, luego, el sistema de la Fig. 1.47.b es equivalente 
a un momento único M=Fd o momento puro como ilustra la Fig. 1.47.C. Como este 
último sistema es estáticamente equivalente al de la Fig. 1.47.a se concluye que una 
pareja de fuerzas es equivalente a un momento puro, es decir una acción con fuerza 
resultante nula pero que tiende a producir un giro del cuerpo sobre el cual se aplica. 



{>*) (b) (c) 

Figura 1.47 Pareja de fuerzas 
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Figura 1.48 Ejemplos de momentos puros 


Fotografías-: Jaime Santa Cruz 
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La acción de momento puro es muy usual y nuestros dedos la realizan con gran 
habilidad en múltiples ocasiones: para girar la perilla del volumen de una radio, 
para sacar o poner la tapa de un frasco, para retirar un tomillo suelto. También se 
utilizan herramientas especiales para ejercer momentos puros, como la llave saca- 
bujías o la llave de cruz para soltar o apretar los pernos de las medas de un vehículo. 
La Fig. 1.48 muestra un par de estos ejemplos, en el caso de la tapa del frasco, los 5 
dedos ejercen fuerzas tangenciales a ella, posiblemente de distintas magnitudes, las 
que sumadas tienen resultante nula, pero ejercen un momento puro para atornillar o 
desatornillar la tapa; notar que el efecto del momento es producir un giro en tomo 
a un eje perpendicular a la tapa. Por su parte, el mecánico aplica fuerzas iguales 
y contrarias, que ejercen un momento puro neto sobre la tuerca; nuevamente una 
acción que produce un giro en tomo al eje de la herramienta y al eje del perno. 



(a) (b) (c) 

Figura 1.49 

Una propiedad fundamental de una pareja de fuerzas es que puede trasladarse a 
cualquier posición en el plano y su efecto, desde el punto de vista del equilibrio, es el 
mismo. En el ejemplo de la Fig. 1.47 se hizo ver que la pareja dada era equivalente a 
un momento puro en tomo a cualquier punto de la recta L^. Tomando la misma pareja 
inicial (Fig. 1.49.a) se trasladarán ambas fuerzas, desde Lj y L^ respectivamente a 
una tercera línea de acción paralela Lj, a distancia d’ de L^, y contenida en el plano 
de Lj y L^, es decir, en el plano de la pareja (Fig. 1.49.b). El traslado de F de Lj 
a Lj incorpora el momento Mj=F(d + d’), y el traslado de F de L^ a Lj incorpora 
el momento M 2 =Fd’. En Lj las fuerzas F de sentido opuesto se cancelan, y los 
momentos se suman algebraicamente pues tiene sentido contrario a Mj, luego el 
momento puro resultante es: 


M = Mj-Mj = F(d + d’)-Fd’ = Fd 

Es decir, la pareja original es equivalente a un momento puro en Lj (Fig. 1.49.c). 
Obviamente la operación anterior puede hacerse a cualquier recta Lj contenida en 
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el plano de la pareja original, es decir para cualquier valor de la distancia d’, y 
el resultado será el mismo; un momento puro M=Fd. Se concluye entonces que 
el efecto de una pareja de fuerzas es equivalente a un momento puro actuando en 
cualquier posición del plano de la pareja; esta propiedad se conoce como principio 
de transmisibilidad de una pareja de fuerzas. Es decir el momento equivalente a la 
pareja reside en cualquier parte del plano, así como una fuerza reside en cualquier 
parte de su línea de acción. Por otra parte, el valor invariante Fd corresponde a la 
magnitud de la pareja, lo que significa que la intensidad del momento puede variarse 
modificando la magnitud de la fuerza F, o la distancia d, o ambas. Finalmente, como 
ya se mencionó, un momento tiene también sentido (claramente al mover la perilla 
de la radio podemos hacerlo en uno u otro sentido). Típicamente, en el plano se 
utiliza con frecuencia la identificación del sentido de un momento como a favor de 
los punteros del reloj, o en el caso opuesto, en contra de los punteros del reloj. 

En conclusión, el ente momento es similar al ente fuerza. Ambos tienen las 
propiedades de magnitud, dirección, y sentido, como se comparan en la Tabla 1.2. 

Finalmente, cabe mencionar que el plano que alberga a un momento puede tener 
dirección cualquiera en el espacio y puede ser necesario expresar el momento en sus 
componentes según los ejes de un sistema de referencia tridimensional. Sin embargo, 
conforme a los objetivos de este texto y por simplicidad, aquí se trabajará casi 
exclusivamente con problemas planos que no requieren la representación vectorial 
de los momentos. 

TABLA 1.2 Comparación de los entes Fuerza y Momento 



Fuerza 

Momento 

Magnitud 

F 

M 

Dirección 

su línea de acción 
(transmisibilidad de la fuerza) 

el plano en que actúa 
(transmisibilidad del momento) 

Sentido 

+ ó - en su línea de acción 

+ ó - en su plano (en contra o a favor 
de los punteros del reloj) 


1.8.5 Reducción de un Sistema General de Fuerzas. Caso Plano 

Dado un sistema de fuerzas cualquiera en un plano, su reducción consiste en 
simplificarlo a una fuerza única R y a un momento único en tomo a un punto 
arbitrario O previamente escogido, de modo que el sistema original y el sistema 
resultante son estáticamente equivalentes; 


{R,M„} = {F„F,, F3,...,FJ 


(1-45) 
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El procedimiento consiste en aplicar la operación descrita en la Sección 1.8.3 para 
todas las fuerzas dadas, trasladando cada una de ellas a una línea de acción que pasa 
por el punto O. Finalmente se tiene un conjunto de fuerzas concurrentes en O, para 
el cual se obtiene su resultante R, más el conjunto de momentos de cada una de 
las fuerzas en tomo al punto O, cuya suma algebraica es el momento total M^. En 
general el sistema reducido será tal que y Mq 7 í: 0 , sin embargo, en el caso de un 
sistema de fuerzas plano, el sistema resultante puede siempre transformarse en uno 
referido a un nuevo punto P tal que Mp=0 y 

{F.,F,,F3,...,F„} = {R,M„}= {R,Mp = 0} 

Existen entonces tres alternativas para el sistema reducido resultante; 


R^^O 

M = 0 

(fuerza resultante única) 

R = 0 

M^O 

(momento puro resultante) 

R = 0 

M = 0 

(sistema nulo) 


por cierto el último caso corresponderá a lo que se llama un sistema de fuerzas en 
equilibrio. El procedimiento de reducción de un sistema de fuerzas plano se ilustra 
en el ejemplo siguiente. 

Ejemplo 1.18 

El sistema de fuerzas de la Figura El. 18.a, referido a los ejes x e y, corresponde a 
todas las fuerzas (acciones y reacciones) que actúan sobre un cuerpo plano. Se pide; 
a) reducir el sistema de fuerzas dado a una fuerza y un momento en el punto O,; b) 
transformar el sistema anterior en uno estáticamente equivalente a él pero con la 
fuerza pasando por el punto O^; c) ¿existe una línea de acción de la fuerza tal que el 
momento del sistema pueda anularse?; d) ¿está el cuerpo en equilibrio?. 

Solución: 

a) La traslación paralela de todas las fuerzas al punto Oj corresponde a tener un 
sistema de fuerzas concurrentes en dicho punto. La resultante (siuna) de este 
sistema de fuerzas se obtendrá haciendo la suma de las componentes horizontales 
y verticales, y posteriormente componiendo éstas para hallar la resultante R. En 
particular la fuerza Fj se puede descomponer en 


Fj^ = -FjSenl5° = -90,6kg 
Fj^ = -FjCOsl5° =-338,1 kg 
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y la distancia de al punto es d =52 cm, de manera que el momento de con 
respecto al punto Oj es 


Mj = 350-52 = 18200 kg-cm 

tomándose como positivo los momentos contra los punteros del reloj. Procediendo 
de igual forma para cada una de las fuerzas, se construye la siguiente tabla: 


i 

Fu(kg) 

F,(kg) 

M. = F.*d. (kg-cm) 

1 

-Fj sen 15 = -90,6 

-FjCosl5 = -338,1 

350 • 52,0 = 18200 

2 

0,0 

-250,0 

250 • 12,0 = 3000 

3 

380,0 

0,0 

-380 • 62,0 = -23560 

4 

F 4 cos45 = 353,6 

-F 4 COS 45 = -353,6 

-500-32,5 = -16250 

5 

-F 5 sen30 = -200,0 

F 3 cos30 = 346,4 

400 • 22,5 = 9000 

I 

R = 443,0 

X ’ 

R = -595,3 

_Y__ 

-9610 





Escala de fuerzas: 
Escala de distancias: 


o LOO 200 300 400 500 

I_I_I_ I _I_I kg 

o 10 20 30 40 50 

I_I_I_I_I_I cm 


Figura E1.18.a 
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La última línea de la tabla es la suma de las 5 líneas anteriores. La resultante total 
R es entonces (Fig. El.lS.b): 


R = ^/Rl+^ = 742kg 


que forma ángulo a con la horizontal 


a = arctan 


-595,3 

443 


= -53,34° 


El sistema de fuerzas dado es equivalente a R actuando en Oj junto al momento 
Mqi como muestra la Fig. E1.18.b. Notar que se puso en su sentido verdadero 

a favor de los punteros del reloj, por ello en la figura se ha omitido el signo 
negativo del resultado de la Tabla. 



Figura El.lS.b 


b) Lo que se pide es trasladar el sistema resultante en Oj (Fig. El.lS.b) al punto 
O 2 . Para ello hay que dibujar a escala la resultante R en la Fig. El.18.a y medir 
la distancia de su línea de acción al punto Esto no se muestra aquí, pero se 
obtiene d=22 cm, pasando la línea de acción de R hacia la izquierda del punto O^. 
La nueva resultante en es la misma R anterior, pero el momento en es: 

Mo 2 = Moi + Rd 

Mo 2 = -9610 + 742 • 22 = 6714 kg-cm 
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Los sistemas {R^j, y {R^^, son estáticamente equivalentes entre sí y 
equivalentes al sistema original dado: 

{F,, F^, F3, F^, Fj} = {Rqj, MJ = {R03, 

y í 

I 

« Mqj =9610 



Figura E1.18.C 


c) Volviendo al sistema reducido de la Fig. El.lS.b, se ve en la Fig. E1.18.C que si 
la resultante se traslada a la línea de acción L 3 a distancia z tal que 


z = 


R 


9610 

742 


= 12,95 cm 


se tiene que en la nueva posición el sistema tiene la misma resultante R pero el 
momento, por ejemplo con respecto al punto O 3 es: 

Mo 3 =-9610 +742 z = 0 

Entonces el sistema originalmente dado se ha reducido a su expresión más simple, 
una única fuerza R=742 kg actuando en la línea de acción L 3 y un momento nulo: 

{F.,F3,F3,F„F3} = {Ro3,M„3 = 0} = {Ro3} 

d) El cuerpo no está en equilibro porque a pesar de haberse anulado el momento 
persiste una resultante R=Rq 39 ^ 0 . 
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1.8.6 Equilibrio de un Cuerpo Rígido 

Como puede anticiparse de la discusión y ejemplo de la Sección anterior un cuerpo 
estará en equilibrio cuando el sistema de fuerzas que actúa sobre él corresponda 
a un sistema nulo: tanto la fuerza resultante como el momento resultante son 
ambos nulos. Obviamente esto es lo que requiere la 2“ Ley de Newton para que el 
sistema permanezca en reposo sin experimentar aceleración traslacional ni angular 
(aceleraciones asociadas a desplazamiento y rotación respectivamente). 

Se tiene entonces que es condición necesaria y suficiente para el equilibrio de un 
cuerpo rígido sometido a un sistema cualquiera de n fuerzas externas F., que la 
resultante de las fuerzas sea nula, y que la suma de los momentos de las fuerzas con 
respecto a un punto O arbitrario sea también nula. Simbólicamente, las condiciones 
anteriores se escriben como 


R = ¿Fi=0 (1-46) 

i=l 

Mo=¿Fid-0 (1-47) 

i=l 

teniendo presente que las cantidades involucradas en las sumatorias anteriores son 
vectoriales y no pueden sumarse en forma algebraica directa. La Ec. 1.46 es la misma 
que la Ec. 1-29 condición equilibrio de una partícula. Para el caso de un cuerpo 
rígido debe cumplirse también la Ec. 1-47 que en el caso de una partícula se satisface 
automáticamente porque las fuerzas son concurrentes. 

Como se discutió en la Sección 1.5, la Ec. 1-46 es equivalente a tres ecuaciones 
escalares (Ecs. 1-30 ó 1-31) que corresponden a las condiciones de equilibrio en 
términos de las componentes (o proyecciones) de las fuerzas con respecto a cada 
uno de los ejes de un sistema de coordenadas tridimensional. Del mismo modo, 
la ecuación de momentos (Ec. 1-47) equivale también a tres ecuaciones escalares 
en términos de las componentes (o proyecciones) de los momentos con respecto 
al sistema de referencia tridimensional. En resumen, las ecuaciones escalares de 
equilibrio de un cuerpo rígido en el espacio son seis. 

Un gran número de casos de equilibrio de cuerpos rígidos en el espacio pueden 
tratarse como problemas planos, e incluso, cuando tal simplificación no es posible, 
los problemas pueden al menos parcialmente descomponerse para ser analizados en 
varios planos separadamente. Por problema plano se entiende aquel en que las fuerzas 
del sistema pueden suponerse contenidas en un plano, aunque no necesariamente 
los cuerpos involucrados sean planos (como por ejemplo el caso de la Fig. 1.33.c). 
Con frecuencia también se presentan casos en que el espesor del problema, o su 
tercera dimensión, es despreciable frente al tamaño de los cuerpos en el plano de sus 
dos dimensiones predominantes, como se discutirá más adelante en relación con el 
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equilibrio de estructuras “planas”. La simplicidad de los problemas planos los hace 
particularmente atractivos para madurar los conceptos fundamentales de equilibrio; 
su simplicidad radica en que las Ecs. 1-46 y 1-47, que como se dijo antes representan 
seis ecuaciones escalares, se reducen a tres. En efecto, si el plano de las fuerzas del 
sistema es el plano xy, la tercera de las Ecs. 1-46 (Ec. 1-30.C 6 1-31 .c) es irrelevante, 
por su parte, de las tres ecuaciones de momento, sólo queda una. Las condiciones de 
equilibrio de un cuerpo rígido plano son entonces: 


M 

II 

o 

(l-48.a) 

M 

II 

O 

(l-48.b) 

m, = o 

(1-48.C) 


en que O es punto cualquiera del plano de las fuerzas. 

Ejemplo 1.19 

Un hombre y un niño de pesos 70 y 32 kg respectivamente se encuentran sobre 
una pasarela provisoria de 100 kg de peso y 5 m de longitud como muestra la Fig. 
El. 19.a. Determinar las reacciones en los apoyos de la viga. 



(a) (b) 

Figura El. 19 

Solución: La Fig. E1.19.b muestra el modelo de cuerpo libre de la viga indicando 
las fuerzas que actúan sobre ella. Se han supuesto sólo dos fuerzas de reacción 
verticales en los extremos de la viga, ya que no hay solicitaciones horizontales. A las 
reacciones se les ha supuesto un sentido hacia arriba, opuesto al sentido de las cargas 
gravitacionales. Las ecuaciones de equilibrio relevantes son las Ecs. l-48.b y c: 

IFy = 0 Rj + R2 = 70+ 32+ 100 = 202 

IM^ = 0 


5R2 = 70- 1,3+ 32-2+ 100-2,5 
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de la segunda ecuación se obtiene R2=405/5=81 kg, valor que introducido en la 
primera da Rj=121kg. 

Ejemplo 1.20 

A una barra homogénea de 4 m de longitud y 100 kg de peso, que se apoya como 
se muestra en la Fig. El.20.a, se le aplica una carga vertical P en su extremo A. Los 
contactos son rugosos con coeficiente p=0,6. Se pide; a) Plantear las ecuaciones de 
equilibrio; b) Estudiar para que valor de P se rompe el equilibrio (por deslizamiento 
de la barra o porque su extremo B se levanta del piso). 



Solución: La Fig. El .20.b muestra el diagrama de cuerpo libre de la barra con todas 
las fuerzas externas que actúan sobre ella. Las reacciones R^, y Rg son las “normales” 
(perpendiculares) a los planos de deslizamiento tangencial, y las fuerzas de roce F^g 
y F^ son por supuesto tangenciales, es decir perpendiculares a las normales, y de 
sentido opuesto al deslizamiento potencial. El peso de la barra actúa en su centro 
de gravedad (punto medio). El ángulo a es conocido pues tga=l/2, o sea a=26,565°. 

a) Las ecuaciones de equilibrio (Ecs. 1-48) son las siguientes; 

I;F=0 F„ + F„ eos a = R„ sen a 

X rB rC C 

EFy = 0 Rg + R^cosa + Fj^sena = P+100 

= 0 F^g- 1-Rg-2+100(2-2cosa)-P(4cosa-2) = 0 

La primera observación que procede hacer es que este sistema de 3 ecuaciones tiene 
5 incógnitas; P y las 4 componentes de reacción, luego no puede resolverse. Incluso 
si la fuerza P fuera un dato conocido tampoco podrían calcularse las 4 reacciones 
incógnitas. Por ello, las condiciones a que se refiere la parte “b” del problema deberán 
aportar nuevas ecuaciones que permitan resolver el sistema de ecuaciones. 
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b) Caso de deslizamiento de la barra: 

La condición de deslizamiento corresponde al caso límite de equilibrio, luego se 
cumple que: 


FrB = 

dos ecuaciones adicionales que sumadas a las 3 anteriores permiten resolver para 
las 5 incógnitas antes mencionadas, obteniéndose: R3=-19,18 kg, F^g=-11,51 kg, 
Rj,=128,64 kg, F^=77,18 kg, P=30,40 kg. Pero, la reacción R^ no puede ser 
negativa, ya que el piso no podría ejercer una fuerza de ese sentido pues antes 
la barra se levantaría despegándose del piso en el punto B. Este es justamente el 
segundo caso que hay que analizar, ya que la situación de deslizamiento no ocurre. 

c) Caso de levantamiento de la barra en B: 

El diagrama de la Fig. E1.20.b sigue siendo válido con la modificación que Rg y 
F^g no existen pues no hay contacto en B. O sea, se ha supuesto que se está justo 
iniciando el despegue del extremo B de la barra que se encuentra a una distancia 
ínfima del piso. 

Las ecuaciones de equilibrio se obtienen de las mismas anteriores haciendo Rg=0 
y F^g=0. Se tiene entonces: 


F„eos a = R„sen a 

rC C 

R„ eos a + F „ sen a = P + 100 

C rC 

100(2 - 2 eos a) = P(4 eos a - 2) 

sistema de 3 ecuaciones con 3 incógnitas de donde se obtienen P= 13,38 kg, 
R^=101,41 kg, y Fj^=50,71 kg. Lo que indica que para P=13,38 se rompe el 
equilibrio por levantamiento del extremo B de la barra. Notar también que cuando 
esto ocurre F^^^^pR^, como era de esperar, porque esta situación no tiene nada que 
ver con una condición límite de equilibrio por deslizamiento. 

Ejemplo 1.21 

Una escalera de 3 m de largo y peso 35 kg se apoya formando un ángulo de 60° como 
se muestra en la Fig. El.2La. La pared es lisa pero existe fricción con el suelo con 
coeficiente de roce p. Se pide: a) Determinar las reacciones en el piso y en el muro 
cuando un hombre de 75 kg de peso sube hasta una distancia de 2 m medida desde el 
extremo inferior de la escalera; b) Determinar el coeficiente de roce p necesario para 
que el hombre pueda llegar al extremo superior de la escalera. 
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Figura E1.21 


Solución: La Fig. E1.21.b muestra el diagrama de cuerpo libre de la escalera. La 
reacción en B es perpendicular al muro por ser contacto liso. En la base A existe 
tanto reacción normal como componente tangencial de roce H^. 

a) Las ecuaciones de equilibrio de fuerzas verticales, horizontales y momentos son 
respectivamente: 


5:F^ = 0 y, = 75 + 35 = 110 (i) 

= 0 H, = H 3 (ii) 

= 0 H 3 • 3 sen60° = 35 1,5 cos60° + 75 • 2 • cos60° (iii) 

Hb = H, = 39 

b) Considérese que cuando el hombre llega arriba se alcanza el estado límite de 
equilibrio. Las ecuaciones i e ii son las mismas anteriores. En la ecuación iii sólo 
se modifica la distancia d que ahora es 3 m, luego: 

Hg • 3 sen60° = 35-1,5 cos60° + 75 • 3 • cos60° 

Hb = 53,4 = H, 

Notar como aumenta la fuerza de roce a medida que el hombre sube. En la condición 
límite de equilibrio el roce alcanza el valor máximo que puede desarrollar, o sea: 

53 4 

p = ^ = 0,4855 

lio 
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Naturalmente para este valor del coeficiente de roce la escalera estará “a punto 
de deslizar” cuando el hombre llegue al extremo superior. Si se desea evitar 
el riesgo de caída, debería haber un coeficiente de roce mayor que el valor 
mínimo necesario calculado. Sin embargo, puede pensarse que en una situación 
real también existirá rugosidad en el contacto con el muro, y la fuerza de roce 
correspondiente ayudará al equilibrio. Como ejercicio el lector puede rehacer el 
problema pero con fricción tanto en A como en B. Se dará cuenta que no puede 
resolver la parte “a”, ¿por qué?. Al resolver la parte “b” por cierto encontrará que 
el coeficiente de roce necesario es menor que el antes calculado. 


Ejemplo 1.22 

La Fig. El.22.a muestra un tecle, que es un aparejo para levantar objetos de gran 
peso en forma manual. Típicamente el tecle se cuelga de un marco móvil que permite 
trasladarlo a distintos lugares en un taller; en la figura se muestra suspendido de un 
techo fijo. La parte superior del aparato se compone de dos poleas solidarias (unidas 
a un mismo eje) de radios diferentes. Una cadena sin fin pasa por las poleas, las que 
son dentadas para enganchar los eslabones de la cadena e impedir su deslizamiento. 
Al tirar el hombre de la cadena, las poleas superiores giran juntas, pero el punto A de 
la polea de radio mayor avanza más que el punto B de la de radio menor, lo que tiene 
por efecto que la polea C y la carga suban. Notar que el hombre tira hacia un lado de 
la cadena y el otro lado queda suelto. Si los radios de las poleas solidarias son rj=10 
cm y r 2=8 cm, determinar la fuerza que debe hacer el hombre para levantar un peso 
W=300 kg. Despreciar los pesos de la cadena y de las poleas. 


Solución: Del diagrama de cuerpo libre de la polea C (Fig. EL22.b), despreciando el 
peso de la polea, se tiene que las cadenas que la soportan realizan cada una fuerzas de 
W/2. Estas fuerzas se transmiten a la polea superior como se muestra en la Fig. E1.22.c. 
Hacia el lado de la cadena suelta, la fuerza es Q=0, ya que se está despreciando el 
peso de la cadena. La fuerza que realiza el hombre es F; nuevamente, despreciando 
el peso de la cadena, F actúa como se indica en la Fig. EL22.C. Tomando momentos 
en tomo al punto O se tiene: 


F 



W 

2 




r W(r,-r,) 
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Figura E1.22.a 

Notar que si se aproxima a r^ la fuerza F se hace cada vez más pequeña. En particular 
si r=r^ resulta F=0, es decir el hombre no realizaría esfuerzo, pero el aparato sería 
inútil porque la carga no subiría aunque se dieran vueltas y vueltas a la cadena. Para 
los datos especificados en el enunciado se obtiene 



W W 

2 2 


(b) 


Figura £'/.22 (continuación) 


(c) 
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Ejemplo 1.23 

Un cajón homogéneo de 150 kg de peso ha volcado apoyándose en otro cajón de 
100 kg de peso. El coeficiente de fricción de los cajones con el suelo es p=0,4. El 
contacto entre ambos cajones es liso. Determinar si el sistema está en equilibrio. 



Figura E1.23.a 
Solución: 

i) Equilibrio del cajón 1 

La Fig. E1.23.b muestra el diagrama de cuerpo libre del cajón 1. En el piso hay 
reacciones normal y de roce, no así en C donde el contacto es liso. Las ecuaciones 
de equilibrio de fuerzas son; 

EF = 0 F A = 

h rA C 

EF = 0 N = 150 

V A 

La ecuación de momentos conviene tomarla con respecto al punto A; para ello 
hay que calcular previamente la distancia “d” de la fuerza de 150 kg al punto A: 

d = AB cos45° - OB cos45° 

d = 25 cos45° - 15 cos45° = 10 cos45° 


luego: 


EM, = 0 


150d = Nc-AC-cos45° 


N. 


15010 

50 


= 30 kg 


F,^=N,=30kg 
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La máxima fuerza de roce que puede desarrollarse es F^^^=pN^=0,4-150=60 kg; 
como el cajón 1 está en equilibrio. 

ii) Equilibrio del cajón 2 

Este cuerpo podría perder el equilibrio de dos formas: por deslizamiento o por 
volcamiento. Para analizar el deslizamiento considérese la Fig. E1.23.c; las 
ecuaciones de equilibrio de fuerzas son: 

EF =0 N= too 

V 

EF = 0 F = 30 

h r 

La fuerza de fricción máxima que puede desarrollarse es F =nN=0,4-100=40 
kg; como F <F el cajón 2 no desliza. 

Para analizar el volcamiento considérese la Fig. E1.23.d. El volcamiento ocurrirá 
por giro en tomo a la arista D del cajón, tendiendo éste a levantarse manteniendo 
contacto con el suelo solamente a través de la arista D. Por ello, las reacciones del 
piso deberán actuar justo en D. Las ecuaciones de equilibrio de fuerzas son las 
mismas anteriores. La ecuación de equilibrio de momentos en tomo a D requeriría: 

30-ACcos45° = 100— 

2 


lo que no se cumple porque 1060,7:;ií:1000, luego el cajón 2 vuelca. Entonces el 
cajón 1 tampoco está en equilibrio porque no puede afirmarse en el cajón 2. 



Figura £'/.25 (continuación) 
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1.9 Ejercicios Propuestos 

1.01 Localizar los centros de gravedad de los alambres delgados que se indican en 
la figura. (Respuesta: x*=-3b/34, y*=45b/272; x*=6,71 cm, y*=17,95 cm) 


3b/B 

3b/8 



lOcm 


IScm 


lOcm 


-40 I .. 


1.02 


Hallar el centro de gravedad del área mostrada en la figura. (Respuesta: 
x*= 1,09 cm, y*=3 cm) , 


6cm 


=) 

0,4 


1 H^O.4 
— 




X 


1.03 


Encontrar el centro de gravedad de los 4 círculos de radio 1 cm ubicados como 
se indica. (Respuesta: x*=5 cm, y*=3 cm) 


6cm 
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1.04 


Encontrar el centro de gravedad de la superficie sombreada de la figura. 
(Respuesta: x*=4 cm, y*=4,55 cm) 


yi 


3cm 

3cm 

3cTn 



1.05 Demuestre que el centro de gravedad de un área trapecial de bases a y b y 



1.06 Encontrar el centro de gravedad del área de la figura achurada (usar centro de 
gravedad de un sector semicircular de Tabla V.2). (Respuesta: x*= 17,88 cm, 
y*=38,47 cm) , 




. 35cTn 


X 
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1.07 Un disco de radio r =50 cm y espesor unitario tiene cuatro agujeros como se 
muestra en la figura. Los centros de los agujeros están sobre una circunferencia 
de radio r2=30 cm formando ángulos de 60°. Determine el centro de gravedad 
del disco en el plano x, y. (Respuesta; x*=13 r / (625 - r ^ 3 ), y*=0 cm) 


y 


X 



1.08 Encontrar el centro de gravedad del área de la figura achurada. (Respuesta: 
x*=8,4 cm, y*=4,7 cm) 



X 
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1.09 Determinar el centro de gravedad de una placa circular de material homogéneo 
y espesor constante con una perforación triangular como se muestra. 
(Respuesta; x*=y*= -0,5074) 


y 


30cm 


30cm 



1.10 Determinar las coordenadas del centro de gravedad del cuerpo plano que se 
indica, el cual está dibujado a escala. Cada cm^ de área (achurada) pesa 15 
gramos y cada cm de longitud de la barra AB pesa 5 gramos. (Respuesta; 
x*=3,95 cm, y*=6,62 cm) 
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1.11 Descomponga la fuerza de 800 kg en dos componentes a lo largo de las 
direcciones e, y e^ indicadas. Use solución gráfica y compruebe analíticamente. 
(Respuesta; Fj=771,58 kg, F2=601,99 kg) 



1.12 Sobre una partícula actúa el sistema de fuerzas Fj=800 kg, F2=600 kg, 
F3=1131,4 kg y F^= 1341,6 kg. Determinar la resultante del sistema e 
indicar cuáles son sus componentes en las direcciones x e y. Determinar las 
componentes de la resultante en un nuevo sistema de ejes x’ y’ correspondiente 
al sistema xy original girado en 45° en sentido trigonométrico positivo. Use 
solución gráfica y compruebe analíticamente. (Respuesta; F^= -200 kg, 
F = -600 kg, F^,= -565,69 kg, F^- -282,84 kg) 
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1.13 Sobre una partícula actúa el sistema de 5 fuerzas coplanares indicado. Se pide; 
a) determinar analíticamente su resultante, b) dibujar el polígono de fuerzas y 
su resultante. (Respuesta: R=57,77, a=265,7°) 



1.14 Sea un sistema de fuerzas F. que actúan en un plano vertical, formando 
ángulos a medidos desde la dirección x horizontal, y aplicadas en los puntos 
P¡ cuyas coordenadas se indican. Usando el polígono funicular determinar 
gráficamente la resultante e indicar el punto de coordenadas (x, 0 ) por donde 
pasa la línea de acción de la resultante. 


F(kg) 

a(0) 

P. (metros) 

4200 

240 

(-2,0, -0,5) 

2500 

270 

(+0,5, +6,5) 

1950 

-70 

(+3,0, -4,6) 

1200 

270 

(+4,0, -5,0) 

3000 

-45 

(+6,0,+1,0) 


1.15 Sobre un soporte fijo a la pared actúan las fuerzas F|=50, F2=80 y F3=90 
formando ángulos a=31° y P=60°. Determine; a) la magnitud y dirección de 
la resultante R = {F^, F^, FJ, b) las componentes horizontal y vertical de R y 
dibújelas actuando sobre el soporte en sus sentidos positivos, c) las reacciones 
V y H de la pared sobre el soporte y dibújelas actuando sobre el soporte en sus 
sentidos positivos. (Respuesta: R=175,8, a=17,27°, R^j =167,9, R^ =52,2) 



V 
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1.16 Determinar la resultante del sistema de fuerzas paralelas dado: a) mediante 
solución geométrica utilizando polígono funicular, b) utilizando el concepto 
de centro de gravedad. 


50cm , 20, 50cm , 30 30 



->5- 



- 1 - 1 

— 



























J 





















' 










ÍOOke 










lOOkí 












' 



















oc 

kg 



lOC 

























e 

OOkg 






n 























■ 


— 1 
. J 







i 







lZj 

1^ 


i 

L 

c 

oq 

kg 



_^ j 




_,l 


1.17 Un bloque de peso W se sostiene mediante dos cables livianos. Determinar las 
fuerzas en los cables. (Respuesta: 0,879W; 0,652W) 



1.18 Una esfera que pesa 10 kg y tiene 15 cm de radio cuelga de un cable liviano y 
se apoya sobre una pared lisa. Determinar la fuerza T en el cable y la reacción 
de la pared sobre la esfera. (Respuesta: 10,44; 3) 



50cm 
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1.19 Sobre una pequeña rueda que puede moverse libremente sobre un hilo liviano 
se aplica una fuerza P. Demuestre que sólo hay equilibrio si a=7,5°, y que en 
el estado de equilibrio la fuerza de tracción del cable es 82,1% de P. 



1.20 Un cuerpo que pesa 1000 kg cuelga del sistema de cables flexibles y livianos 
representados en la figura. Determinar las fuerzas en los cables AC, BC, 
CD y DE. (Respuesta: 1^^=597,72 kg, 73^=1154,70 kg, 7^^=1154,70 kg, 
7^3=577,35 kg) 
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1.21 El polipasto de la figura soporta un peso de 150 kg. Sabiendo que p=20°, hallar 
la magnitud y la dirección a de la fuerza P que debe ejercerse en el extremo 
libre de la cuerda para mantener el equilibrio. (Respuesta; 57,5; 46,84°) 



1.22 Un cilindro de peso 15 kg y radio 20 cm descansa sobre otro cilindro de peso 
20 kg y radio 30 cm como se muestra. Calcule todas las fuerzas que actúan 
sobre el cilindro inferior. (Respuesta; 25 kg, 23,45 kg y 23,1 kg) 
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1.23 La barra AB y el hilo BC de la figura no tienen peso. Del punto B se cuelga un 
peso de 100 kg. Calcular los esfuerzos en la barra y el hilo. (Respuesta; -87; 
79,9) 



1.24 Dos discos de radio 6 cm y peso P se amarran de sus centros por medio de un 
hilo sin peso y sostienen sobre ellos a un tercer disco de radio 9 cm y peso 2P. 
El largo del hilo es tal que la fuerza de contacto entre los discos inferiores es 
nula. Todos los contactos son lisos. Determine; a) la fuerza que soporta el hilo, 
b) la reacción del suelo sobre cada uno de los discos inferiores, c) la fuerza de 
interacción entre un disco inferior y el superior. (Respuesta; T=0,436P, N=2P, 
R=1,09P) 
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1.25 El cable liviano del sistema de la figura tiene ima longitud a. Uno de sus extremos 
está amarrado a im apoyo fijo en A y el otro a un peso co después de pasar por 
una polea lisa en B. Sobre el cable se mueve libremente la rueda C que sostiene 


el peso W. Demuestre que en la posición de equilibrio h = a - 
Demuestre que sólo hay equilibrio si co>W/2. 


4L 

V4-WVco^ ' 



1.26 Un hombre que pesa 80 kg tira en dirección vertical de una cuerda liviana con 
el objeto de levantar un bloque de peso 25 kg. Calcule la Fuerza F que hace el 
hombre y grafíquela en función del ángulo 0. Comente las características del 
gráfico. ¿Cuál es el valor de la fuerza en la cuerda y el ángulo 0^ cuando el 
hombre no puede seguir levantando el peso? (Respuesta; T=12,5/cos0, T^=80, 
0=81°) 
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1 21 Un bloque que pesa 10 kg se suspende de una pared y del cielo mediante una 
cuerda liviana de 80 cm de largo. El gancho puede deslizar libremente sobre 
la cuerda. Determinar el esfuerzo en la cuerda y los ángulos a y p. (Respuesta; 
6,4 kg, a=38,68°, p=51,32°) 



1.28 Un peso W se encuentra descansando sobre un plano liso inclinado en a=30° 
con la horizontal, atado a una cuerda que pasa sobre la polea lisa A y sostiene 
en su otro extremo un peso P=0,7W. ¿Qué ángulo y forma la cuerda con el 
plano en la posición de equilibrio?. Demostrar que el problema sólo tiene 
solución si P > 0,5W. (Respuesta: y =44,41°) 



1.29 Un cilindro de peso 100 y un bloque de peso 200 descansan sobre dos planos 
inclinados como se muestra. Todos los contactos son lisos. Calcular todas las 
reacciones externas e internas. (Respuesta: Nj=173, N2=0, N3=173, R=100) 
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1.30 Dos cilindros lisos de pesos y descansan en contacto dentro del espacio 
formado por dos planos inclinados en a y p con respecto al plano horizontal. 
Encontrar las reacciones de los planos sobre los cilindros y la fuerza interna 
de contacto entre ambos cilindros. (Respuesta; R|=(Wj+W 2 )senp/sen(a+P), 
R2=(Wj+W2)sena/sen(a + P), tany=(W2COta-WjCOtp)/(W j+W^), F=R2senp/cosy) 



1.31 Determinar la fuerza que debe ejercer sobre la cuerda un hombre de peso W 
para sostenerse a sí mismo. Determinar la fuerza total que se traspasa al techo. 
Despreciar el peso de la silla, cuerdas y poleas. (Respuesta; W/5, W) 



1.32 Tres cilindros de diámetros 8, 10 y 16 cm pesan 222, 350 y 890 kg 
respectivamente. Determinar las fuerzas que ejercen las paredes y el piso sobre 
los cilindros inferiores y las fuerzas de interacción entre éstos y el cilindro 
superior. Todas las superficies son lisas. Se sugiere determinar primero 
los ángulos del triángulo cuyos vértices son los centros de los cilindros. 
(Respuesta; Ángulos; 47,43°; 52,92°; 79,65°; Reacciones; Vj=696, Y =166, 



25cm 
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1.33 Determine el ángulo 0 para el cual la barra de peso W y largo L estará en 
equilibrio si los contactos son ambos lisos. Determinar las reacciones de los 
planos sobre la barra. En ambos casos trate la barra como partícula. (Respuesta; 
9=57,55°, 0,606W, 0,873W) 



1.34 Los tres bloques de la figura pesan W =200 kg, W2=100 kg y W3=150 kg. 
Los coeficientes de fricción en los contactos son los indicados. Determinar la 
fuerza F que rompe el equilibrio del sistema. (Respuesta; 60 kg) 



1.35 A un bloque de peso 100 kg que se encuentra sobre un plano inclinado en 30° 
se le aplica una fuerza P=20 kg como se indica. El coeficiente de fricción entre 
los cuerpos es 0,65. Verificar si el bloque está en equilibrio. (Respuesta; sí) 



30' 
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1.36 Dos bloques de peso W unidos por una cuerda liviana están montados como 
muestra la figura. Verificar si están en equilibrio. (Respuesta: sí) 

poleas lisas 



1.37 En el sistema de la figura los contactos entre los bloques y los planos en que se 
apoyan son rugosos con coeficiente de roce igual a 0,3- La cuerda sin peso que 
une los bloques pasa por una polea lisa. Se pide: a) Si P=0, ¿está el sistema en 
equilibrio?, b) ¿Qué valor de P se requiere para hacer deslizar los bloques?. 
(Respuesta: no; 1,82W) 


w 



1.38 Sobre una cuña sin peso que sostiene un bloque de peso W se aplica una fuerza 
horizontal H. Existe rugosidad en todos los contactos con coeficientes de roce 
Pjj=tanXQ, Pj=tanX| y p 2 =tanX, 2 . Demostrar que la mínima fuerza H necesaria 
para mantener el equilibrio es 


sen(a-X„-Xi)cosX2 

rl =-----W 

cos(a-?i^ -A,2 )cosA,j 


y la fuerza H necesaria para levantar el bloque es 


^ sQn[a + X ^ +A,j)cosA,2 ^ 
cos(a + A,^ +?i2)cosA,j 
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1.39 Sobre un bloque de 1000 kg de peso, que descansa sobre un plano inclinado en 
30°, se aplica una fuerza horizontal H. El coeficiente de roce entre el bloque y 
el plano es p=0,5. Determinar la magnitud de H requerida para: a) mantener el 
equilibrio, b) que la fuerza de fricción sea nula, c) iniciar el deslizamiento del 
bloque hacia arriba. (Respuesta: 60 kg, 577 kg, 1514 kg) 



1.40 Los bloques A y B de 30 y 20 kg de peso respectivamente, descansan en 
equilibrio en un plano inclinado en a=20°. Los coeficientes de fricción son los 
indicados. Se pide: a) Determinar las fuerzas reactivas sobre los bloques A y 
B; b) Si se aumenta la inclinación del plano inclinado, ¿para qué ángulo a se 
rompe el equilibrio? ¿cómo se rompe el equilibrio?. (Respuesta: a) N^=28,19 
kg, L^^= 10,26 kg, Ng=46,98 kg, F^g=17,l kg; a=24,2°, desliza B sobre el plano 
inclinado manteniéndose A solidario con B) 
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1.41 Una cuerda de 2 metros de largo que pesa 3600 gramos (1 cm de cuerda pesa 
18 gr) descansa sobre un cilindro rugoso de 20 cm de diámetro y coeficiente 
de roce p=0,3- Determinar el mínimo largo x necesario para mantener el 
equilibrio. (Respuesta: 47,3 cm) 


X 



1.42 Si se mantienen las mismas condiciones del Ejercicio 1.23, excepto que ahora 
la barra AB pesa 30 kg, recalcule la fuerza en el hilo y calcule las reacciones 
en el apoyo A. (Respuesta: T=91,9, H^=76,6, V^=79,3) 


1 .43 Un cilindro se apoya sobre una barra y un muro en la forma que se indica en 
la figura. El cilindro pesa 500 kg y la barra 100 kg. Si todas las superficies son 
lisas, determinar las reacciones en los apoyos A y B de la barra. (Respuesta: 
H^=288,7 kg, y,=283,3 kg, ¥3=316,7 kg) 
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1.44 Una barra de longitud 2L y peso W se apoya en una polea lisa y en una pared 
rugosa. El coeficiente de fricción entre la barra y la pared es 0,5. Comprobar 
si para a=60° la barra está en equilibrio. (Respuesta: no) 



1.45 Una barra de metal de 3 m de largo y 28 kg de peso se apoya sobre un piso 
de baldosas mojadas, y por lo tanto muy resbaloso (contacto liso), y sobre un 
muro de hormigón (contacto rugoso con coeficiente de roce igual a 0,3). ¿Está 
la barra en equilibrio?. (Respuesta: no) 



1 


1.46 La grúa horquilla de la figura tiene una tara de 5000 kg y su centro de gravedad 
(CG) se ubica como se muestra. Determinar la carga neta máxima que puede 
levantar ubicada en la posición indicada. Determinar las reacciones en las 
ruedas para la carga bruta máxima. (Respuestas: W = 4000 kg, reacciones 
4500 y 0) 
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1.47 Una placa de madera de 2 metros de largo, 0,8 m de ancho y peso 25 kg, se 
mantiene en un plano vertical apoyándose en el piso rugoso con coeficiente 
de roce 0,2 y en un rodillo liso en B. El punto de contacto B está a 0,6 m de 
altura sobre el piso. Calcular las reacciones en B y en A. ¿Está la placa en 
equilibrio?. (Respuesta; Ng=13,64 kg, H^=8,77 kg, V^=14,55; no) 



1.48 Un vehículo que pesa 1400 kg incluidos sus pasajeros remolca un carro de 
180 kg de peso. La ubicación de los centros de gravedad A y B de cada uno 
se muestran en la figura. El carro se carga con 200 kg en bultos distribuidos 
en forma no-homogénea, quedando el centro de gravedad C de la carga en la 
posición indicada. La barra de tiro del carro puede girar libremente en tomo 
a la rótula de enganche D. Determinar: a) Las reacciones en las medas del 
vehículo sin el carro; b) Las reacciones en todas las medas cuando se engancha 
el carro. (Respuesta: 420, 280 kg; 407, 323, 160 kg) 
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1.49 El sistema de la figura consta de dos barras AC y BC que pesan 240 y 113 kg 
respectivamente y pueden girar libremente en tomo a las articulaciones A y B. 
Tienen contacto liso en C y se sostienen por medio de la cuerda liviana tensada 
por im peso W que a su vez descansa en la barra AC. Si W=1000 kg, calcular 
la fuerza que ejerce la cuerda y la reacción interna en C. ¿Qué valor mínimo 
debe tener W para que el sistema no colapse?. (Respuesta; 489,6 kg, 290 kg; 
249,5 kg) 



1.50 La barra uniforme AB de la figura pesa 40 kg y puede girar libremente en 
tomo a la articulación en B. El hombre pesa 80 kg y tira de la cuerda que 
sostiene la barra. La cuerda pasa por un semicilindro fijo con coeficiente de 
roce 0,4. Calcular la fuerza mínima vertical que debe hacer el hombre para 
mantener el equilibrio. (Respuesta; 31,91 kg) 
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1.51 La barra AB de la figura “a” tiene peso W, largo L, y está articulada en el punto 
B. El extremo A se sostiene mediante un hilo liviano, que pasa por una polea 
lisa, del cual cuelga un bloque en su otro extremo. Se pide; a) Determinar cuánto 
debe pesar el bloque para que la barra AB esté en equilibrio, b) Suponiendo 
que el bloque tiene efectivamente el valor antes calculado, pero en vez de 
estar la barra articulada en B sólo se apoya en un plano rugoso con coeficiente 
p=0,7 como muestra la figura “b”. ¿Está la barra en equilibrio?. (Respuesta; 
a) 0,765W; b) No, porque la reacción horizontal necesaria para el equilibrio 
0,3 82W excede la máxima fuerza de fricción que puede desarrollarse en el 
contacto 0,236W) 



1.52 Una viga homogénea que pesa 1000 kg, tiene 3 m de longitud, es paralela a 
un plano vertical, y se apoya de las distintas maneras indicadas. Los rodillos 
y las poleas son lisos; en los otros contactos hay roce con los coeficientes de 
fncción indicados. Se pide; a) en la figura “a” calcular las reacciones en los 
apoyos; b) en la figura “b”, ¿está la viga en equilibrio?; c) en la figura “c”, 
determinar el máximo valor de P compatible con el equilibrio. (Respuesta; a) 
normal a la barra en A 532,6 kg, tangencial 221,9 kg, vertical en B 423 kg; b) 
No; c) normal a la barra en A 532,5 kg, vertical en B 508,5 kg, P^^^=459,3 kg) 
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1.53 Un hombre de peso W ha colocado una escalera sin peso de longitud L con 
la pendiente indicada y empezado a ascender por ella. Si los coeficientes de 
fricción entre la escalera y el piso y entre la escalera y la pared son ambos de 
0,25, encuentre cuánto puede subir el hombre (distancia x en la figura) antes 
de que la escalera resbale. Compruebe y explique por qué antes de ocurrir la 
condición límite de equilibrio por deslizamiento no es posible encontrar las 
reacciones del piso y la pared. (Respuesta; x=0,376L; hay 4 incógnitas y sólo 
3 ecuaciones, es decir, es un problema hiperestático). 



1.54 La barra de la figura está sostenida por una articulación en B y por un cable en 
A. Encuentre: a) la tensión en el cable, b) las reacciones en B. (Respuesta; a) 
2588, b)V=2157, H=2315) 
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1.55 Una rueda de radio 3r y peso W se encuentra sobre un plano inclinado rugoso 
y está sujeta por una cuerda enrollada a su eje de radio r (la cuerda de varias 
vueltas sobre el eje de modo que no puede deslizar sobre él), a) Si la rueda 
está en equilibrio, determinar la reacción del plano sobre ella y la tensión en 
la cuerda, b) Determinar el coeficiente de fricción mínimo requerido para que 
sea posible el equilibrio. (Respuesta: a) N=Wcosa, F =0,5Wsena, T=3F_.; b) 
p=0,5tga) 



IL_ 

ANÁLISIS DE 

ESTRUCTURAS 

ISOSTÁTICAS 


2.1 Equilibrio Global 

2.1.1 Grados de Libertad y Vinculación 

E n muchos de los sistemas estudiados en el Capítulo anterior el equilibrio se 
lograba sólo para valores muy precisos de algunas fuerzas o para configuraciones 
geométricas específicas. Ello porque en su mayoría dichos sistemas estaban 
constituidos por cuerpos y superficies en condiciones de simple contacto, que pueden 
desbaratarse si se les somete a sistemas de fuerzas distintos. Por ejemplo, el sistema 
de la Fig. 1.32 dejaría de funcionar si sobre la barra AB se aplicara una fuerza que la 
hiciera levantarse de su apoyo en A. 

Las estructuras en cambio, en general, tienen la cualidad de ser fijas, esto es, no 
pueden moverse cualesquiera sea el sistema de fuerzas que se les aplique. Como se 
recordará, en la Sección 1.3.2 se mencionaron diversos tipos de cargas que deben 
soportar las estructuras, entre otros: peso propio, cargas de uso, viento, nieve, sismo, 
y cambio de temperatura. En contraposición, se llamarán mecanismos los sistemas 
que tienen la posibilidad de adoptar distintas posiciones dependiendo de las cargas 
a que estén sometidos. 

Al hablar de posibilidades de movimiento se entra al campo de la cinemática, que es 
la parte de la mecánica que estudia las características geométricas del movimiento 
sin relacionarlo con las causas que lo producen. La consideración de tales causas es 
naturalmente el campo de la dinámica. 

El aspecto de la cinemática que interesa aquí son los grados de libertad de un sistema, 
los que se definen como las posibilidades de movimiento del sistema y que en número 
coinciden con el número de coordenadas necesarias para definir su posición en el 
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espacio. Los tres conceptos mencionados están tan relacionados que prácticamente 
se confunden: la libertad se expresa en movimiento y éste, que corresponde a cambio 
de posición, se describe mediante coordenadas. 

Un ejemplo sencillo es el de ima partícula en el espacio. Sus posibilidades de 
movimiento son 3: puede desplazarse en dirección norte-sur (cambiar de latitud), 
en dirección este-oeste (cambiar de longitud), y en dirección vertical (cambiar 
de cota). Por cierto que de im punto a otro puede desplazarse en una trayectoria 
cualquiera que los una, pero ese desplazamiento siempre puede expresarse como un 
cambio de sus tres coordenadas: latitud, longitud, y cota. En vez de usar coordenadas 
geográficas, podría interesar la posición de la partícula al interior de una sala de 
clases; en tal caso como coordenadas de referencia puede escogerse un sistema de 
ejes X, y, z coincidente con un vértice y tres aristas de la sala (Fig. 2.1 .a). La posición 
de la partícula P queda dada por sus coordenadas x^, yp y z^ y sus posibilidades de 
movimiento son tres: cambiar de posición según x, según y, y según z. Se concluye 
que una partícula en el espacio tiene 3 grados de libertad. 

La restricción de la libertad de movimiento se llama vinculación, la que se especifica 
imponiendo un vínculo. La vinculación puede ser de muy variada naturaleza, y los 
vínculos pueden materializarse mediante dispositivos físicos reales como se usarán 
en las estructuras reales, o simplemente mediante condiciones abstractas. Volviendo 
al ejemplo de la partícula en la sala de clases, supóngase ahora que se le impone la 
restricción de mantenerse sobre la pared definida por el plano yz en la Fig. 2.1.a. El 
establecimiento de un vínculo implica una pérdida de libertad, en efecto, el vínculo 
establece que Xp=0 y la partícula ahora sólo puede cambiar sus coordenadas yp y 
Zp. Se concluye que la partícula en el plano tiene 2 grados de libertad. Es decir el 
vínculo impuesto le quitó un grado de libertad de los 3 que originalmente tenía en 
el espacio. En este caso el vínculo es de tipo abstracto, porque no se está detallando 
como se logra efectivamente que la partícula no abandone el plano. El lector puede 
imaginar formas físicas de hacerlo. 

Una restricción más fuerte sobre la partícula de la Fig. 2.1 .a es obligarla a mantenerse 
sobre uno de los ejes coordenados, por ejemplo el eje y. En tal caso la vinculación 
establece que Xp=0 y Zp=0 que corresponden a 2 restricciones y por tanto la partícula 
queda con un grado de libertad solamente. Las condiciones de vinculación pueden ser 
de muy variada naturaleza; por ejemplo, la Fig. 2.1 .b muestra una partícula obligada 
a mantenerse sobre un riel circular. Claramente la partícula tiene un sólo grado de 
libertad, pues basta la coordenada 9 para definir la posición que tiene en el riel. 
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(a) (b) 


Figura 2.1 Grados de libertad de una partíeula 


tí i 



Figura 2.2 Grados de libertad de un cuerpo rígido en el espacio 

¿Cuántos grados de libertad tiene un cuerpo rígido en el espacio? Para responder 
esta pregunta el lector debe reflexionar acerca del número de coordenadas necesarias 
para definir su posición en el espacio, o bien, separada o conjuntamente, analizar qué 
posibilidades independientes tiene de moverse. De paso ha aparecido aquí un nuevo 
concepto, la independencia de los grados de libertad, que significa que cada grado 
de libertad puede variarse aisladamente sin alterar los restantes. Para imaginarse más 
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fácilmente la situación de un cuerpo rígido en el espacio puede considerarse el caso 
de un avión. En el avión de la Fig. 2.2, que corresponde a uno de los modelos Airbus, 
se ha indicado un sistema de ejes con origen en O. Por cierto la posición geográfica 
del avión en vuelo puede especificarse por las coordenadas (latitud, longitud, altitud) 
del punto O, las que desde ya corresponden a 3 grados de libertad del aparato. Pero 
además, independientemente de las coordenadas del punto O, el aparato puede rotar 
con respecto a los tres ejes indicados, los que reciben nombres específicos conforme 
a las maniobras que realiza el avión. Las rotaciones con respecto a estos tres ejes 
corresponden a 3 grados de libertad más. En resumen, un cuerpo rígido en el espacio 
tiene 6 grados de libertad. 

2.1.2 Dispositivos de Vinculación 

En las secciones siguientes se analizarán distintas clases de estructuras, las que se 
fijarán al terreno, o sobre otras estructuras, mediante dispositivos estándar. Estos 
dispositivos, que establecen restricciones a los desplazamientos, se denominan 
vínculos o simplemente apoyos. Se usarán tres vínculos básicos llamados deslizante, 
rótula o articulación, y empotramiento, los que se describirán inicialmente en 
relación con su utilización en estructuras planas, aunque pueden extenderse al caso 
tridimensional. Siempre que se impone una restricción a un desplazamiento aparece 
una fuerza reactiva asociada al desplazamiento impedido (como se discutió en la 
Sección 1.3.2), de manera que en cada tipo de apoyo aparecerán tantas reacciones 
como desplazamientos se restrinjan. 

El apoyo deslizante cumple la función de impedir uno de los dos desplazamientos 
posibles en el plano en que actúa. En la Fig. 2.3, que muestra los símbolos más 
usuales de este vínculo, el desplazamiento impedido es el de dirección “y” y el 
desplazamiento permitido tiene la dirección “x” de deslizamiento. En consecuencia, 
en este apoyo se desarrollará una reacción de dirección “y” o reacción normal. 
La dirección “y” se denomina comúnmente línea de acción del deslizante, que 
coincide con la línea de acción de la fuerza reactiva que ejerce el apoyo. Notar que el 
vínculo deslizante tampoco ofrece ninguna restricción al eventual giro del elemento 
conectado a él. En consecuencia el vínculo deslizante quita sólo un grado de libertad 
a la estructura unida a él. Puede observarse también que el apoyo deslizante es muy 
similar al “contacto liso”, frecuentemente utilizado en el capítulo anterior, pero con 
ima importante salvedad: el simple contacto liso es capaz de producir reacción en un 
solo sentido, mientras que la reacción del deslizante puede tener sentido “+y” o 
“-y”, es decir el deslizante no puede “levantarse”. 

La rótula o articulación impide ambos desplazamientos, en el plano, del punto 
de la estructura que se une a ella, pero deja absolutamente libre el potencial giro 
con respecto a ella, de allí su denominación de articulación. Este vínculo entonces 
quita dos grados de libertad a la estructura unida a él, y por lo tanto es capaz de 
producir dos componentes de reacción R^ y R^ asociadas a los desplazamientos x e 
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y impedidos, como muestra la Fig. 2.4.a. Alternativamente puede considerarse que 
la rótula produce una fuerza reactiva R de dirección a cualquiera, como muestra uno 
de los símbolos en la Fig. 2.4.a; obviamente las dos situaciones son equivalentes, 

R = + Ry pues y a = arctan — 



Ry 


Figura 2.3 Apoyo deslizante: símbolos que lo representan 



Figura 2.4 Vínculos: a) Articulación, b) Empotramiento 

El vínculo llamado empotramiento equivale a una fijación total del elemento de la 
estructura unido a él, pues restringe ambos desplazamientos en el plano (x e y en la 
Fig. 2.4.b) y también la rotación 0. En consecuencia el empotramiento quita 3 grados 
de libertad a la estructura plana unida a él, apareciendo por lo tanto tres componentes 
de reacción: Las fuerzas R^ y R^ asociadas a los desplazamientos impedidos y el 
momento M asociado al giro impedido. 
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2.1.3 Concepto de Lámina 

El concepto de lámina engloba cualquier estructura plana que consta de un cuerpo 
sólido sin movimiento entre sus partes. La ventaja de este modelo es que permite 
referirse a las propiedades generales de este tipo de estructuras, sin adoptar ima forma 
particular que pudiese insinuar una pérdida de generalidad de los métodos. Como ya se 
ha mencionado, la idealización de estructura plana se aplica a estructuras en las cuales 
el espesor no es relevante y que están sometidas a sistemas de cargas planos. La Fig. 
2.5 muestra varios ejemplos de estructuras que pueden considerarse como láminas; a) 
placa, b) barra, c) viga, d) pieza de celosías, e) reticulado, f) marco, g) pórtico, h) arco. 
Las láminas se representan por una forma plana cualquiera como muestra la Fig. 2.5.i. 

Cuerpos planos unidos entre sí mediante articulaciones internas no constituyen una 
lámina pues sus partes pueden moverse una con respecto a la otra, girando en tomo 
a la articulación interna. La Fig. 2.6 muestra ejemplos de este tipo de estmcturas, las 
que se denominan cadenas de láminas; las articulaciones internas se han indicado 
con la letra A. Las Figs. 2.6.a, b y c muestran cadenas de dos láminas, la Fig. 2.6.d 
es una cadena de tres láminas, y la Fig. 2.6.e muestra la representación esquemática 
típica de una cadena de láminas (tres en este caso). La articulación interna no tiene 
necesariamente que estar en un extremo de la lámina o pieza conectada; por ejemplo, 
en la Fig. 2.6.c la articulación está en un punto intermedio cualquiera del marco. 





(h) (i) 

Figura 2.5 Estructuras modeladas como láminas 
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(d) (e) 


Figura 2.6 Cadenas de láminas 


2.1.4 Estructuras de una Lámina 
a) Vinculación 

Bajo la hipótesis de estructura plana sometida a cargas en su plano, interesa analizar 
sus posibilidades de movimiento, o grados de libertad, dentro del plano. Es claro que 
la lámina puede trasladarse horizontalmente, trasladarse verticalmente, y girar en su 
plano, es decir tiene 3 grados de libertad. Lo mismo puede concluirse al examinar 
el número de coordenadas que se necesitan para definir una posición específica de 
la lámina en el plano. Por ejemplo, para el signo de la Fig. 2.7 pueden especificarse 
las coordenadas e de su vértice A con respecto a un sistema de referencia 
previamente escogido, pero el signo puede aún adoptar infinitas posiciones diferentes 
girando con respecto al punto A, luego es necesario definir el ángulo 0 que forma con 
respecto a la horizontal (u otra dirección preconvenida) para completar la descripción 
precisa y única de la posición del signo en el plano. El uso de 3 coordenadas (x^, y^, 
0) implica que la lámina tiene 3 grados de libertad en el plano. 

Para fijar la lámina en el plano se requiere restringir su libertad utilizando los 
dispositivos de vínculo descritos en la Sección 2.1.2. Con ellos, hay tres posibilidades 
de inmovilizar la lámina quitándole sus 3 grados de libertad, como ilustra la Fig. 2.8; 
con 3 deslizantes (una restricción de vínculo cada uno), con un deslizante y una rótula 
(una y 2 restricciones respectivamente), y con un empotramiento (3 restricciones de 
vínculo). Notar que en todos los casos aparecen 3 reacciones de vínculo. Este tipo 
de vinculación se denomina isostática, que corresponde a la condición de un sistema 
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de n grados de libertad, que se ha fijado utilizando n restricciones de vínculo, y 
donde aparecen n reacciones incógnitas. Como veremos, la estática siempre podrá 
proveer las n ecuaciones de equilibrio para calcular las n reacciones incógnitas. De 
allí el nombre isostática, en que el prefijo griego iso (igual) indica que la estructura 
está al nivel de la estática, y podrá calcularse haciendo uso de las leyes de la estática 
solamente. Por ello, es equivalente referirse a las estructuras isostáticas como 
estructuras estáticamente determinadas. 



Figura 2.8 Vinculación isostática de una lámina en el plano 

Notar que en la discusión anterior se ha ignorado la forma de sustentación de la 
lámina fuera de su plano. Obviamente, una estructura modelada como lámina (por 
ejemplo el pórtico de la Fig. 2.5.g) puede ser parte de una estructura más compleja 
tridimensional, y será naturalmente el resto de la estructura la que le provea la sujeción 
necesaria para impedir el abatimiento del plano de la lámina. Tal vinculación, y las 
fuerzas reactivas correspondientes, corresponderán a acciones fuera del plano de la 
lámina (perpendiculares a ella por ejemplo), las que no intervienen en las condiciones 
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de equilibrio de la lámina en su plano. Es común en análisis estructural descomponer 
una estructura tridimensional en un conjunto de estructuras planas ortogonales entre 
sí, estableciéndose lo que se denomina un modelo de planos resistentes. Así mismo, 
en un buen proyecto arquitectónico los planos resistentes deben ser claramente 
reconocibles; en ellos se ubicarán los elementos estructurales que soporten cargas 
verticales, sísmicas y otras, para trasmitirlas a las fundaciones, a su vez, cualquier 
elemento estructural, fuera de dichos planos, no solo será inefectivo sino incluso 
puede ser un estorbo para el buen comportamiento de la estructura. 

Cuando el número r de restricciones de vínculo excede el número n de grados de 
libertad de la estructura se dice que hay vinculación hiperestática, o que la estructura 
es hiperestática. En este caso se adopta el prefijo griego hiper (por sobre, exceso) 
denotando que se ha sobrepasado la estática, ya que las n ecuaciones de equilibrio 
que ella provee serán insuficientes para determinar las r reacciones de vínculo (r > 
n). Por ello se dice que son estructuras estáticamente indeterminadas. Los problemas 
hiperestáticos si pueden resolverse, pero para ello hay que recurrir al análisis de 
las deformaciones de la estructura, lo que se presentará en el Capítulo 4. Ejemplos 
de una lámina hiperestática hay infinitos, basta agregar apoyos redundantes a los 
casos de la Fig. 2.8 como muestra la Fig. 2.9. Se llama grado de hiperestaticidad 
a la diferencia r-n; en la Fig. 2.9 las láminas tienen grados de hiperestaticidad de 
1, 3 y 2 respectivamente (de izquierda a derecha), y se dice que ellas son “una vez 
hiperestática”, “tres veces hiperestática”, y “dos veces hiperestática” respectivamente. 


be 


n=3 

r=4 






Figura 2.9 Ejemplos de vineulación hiperestática de una lámina en el plano 



Por cierto, existe también la posibilidad de imponer un número r de restricciones de 
vínculo menor que el número n de grados de libertad del sistema. Como se mencionó 
al comienzo de este Capítulo, en tal caso el sistema no constituye estructura sino 
se denomina mecanismo. Ello porque si r < n no se logra fijar completamente la 
estructura. Como se mencionó, los mecanismos pueden adoptar distintas posiciones 
de equilibrio dependiendo de las cargas aplicadas, o incluso no ser capaces de lograr 
el equilibrio salvo que los estados de carga sean muy particulares. La Fig. 2.10 
muestra ejemplos simples de una lámina actuando como mecanismo: un péndulo, 
un balancín, y lo que podría ser un patín. Con frecuencia en los mecanismos se 
pueden calcular las reacciones de vínculo porque sobran las ecuaciones; sin embargo 
también se pueden presentar situaciones absurdas o insolubles, como ocurre si al 
patín de la Fig. 2.10 se le aplica una fuerza horizontal. 
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O 

Figura 2.10 Ejemplos de láminas en el plano que son mecanismos (r=2, n=3) 

Para completar esta discusión, hay todavía que introducir el concepto de vinculación 
aparente. Ello ocurre cuando habiéndose seleccionado los dispositivos de vínculo 
necesarios, ellos se han dispuesto en forma defectuosa. La Fig. 2.11 muestra las 
situaciones que pueden presentarse en el caso de una lámina. En la Fig. 2.11.a se 
han utilizado 3 apoyos deslizantes, pero se han dispuesto de modo que sus líneas 
de acción concurren al punto A; ello significa que los desplazamientos 5|, y 83 
están permitidos y la lámina puede girar en tomo al centro de rotación A. En la 
Fig. 2.11. b la línea de acción del deslizante pasa por la rótula B, configuración que 
permite el desplazamiento 8 y por lo tanto la rotación de la lámina con respecto al 
punto B. En ambos casos anteriores podría pensarse que después de un giro limitado 
las láminas tenderían a trabarse y quedar fijas, ello ciertamente es posible pero hay 
dos razones para continuar descalificando esas estructuras: primero, experimentarían 
enormes fuerzas en los muy ineficientemente dispuestos apoyos, fuerzas que las 
fundaciones reales no serían capaces de resistir a no ser que fueran exageradamente 
antieconómicas, y segundo, la estmctura quedaría siempre expuesta a un inaceptable 
movimiento de acomodo, “o juego”, que se repetiría cada vez que se modifique el 
sistema de cargas aplicadas. Finalmente, en la Fig. 2.11.C se muestra el caso de tres 
deslizantes dispuestos de manera que sus líneas de acción son paralelas; claramente 
en este caso el desplazamiento 8 perpendicular a dichas líneas no ha sido restringido. 




Figura 2.11 Vinculación aparente de una lámina 
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b) Condiciones de equilibrio 

Las ecuaciones de equilibrio de una lámina son las ya conocidas para el cuerpo 
rígido plano (Ecs. 1-48), que se repiten aquí por comodidad 


M 

X 

II 

o 

(2-l.a) 

M 

II 

o 

(2-l.b) 

m =0 

0 

(2-l.c) 


Estas 3 ecuaciones permiten calcular las 3 reacciones incógnitas que aparecen en el 
caso de cualquier lámina isostáticamente vinculada. 

Ejemplo 2.1 

Calcular las reacciones en los apoyos de la viga de la Fig. E2.1.a. 


3 ton 4 ton 

2 ton/m 



Im 1 1 1 

■+-4--1<-—+-+■ 


Figura E2.1.a 

Solución: En la Fig. E2.1.b se han indicado las fuerzas reactivas correspondientes 
a la articulación en A y al apoyo deslizante en B. Además se ha sustituido la carga 
distribuida uniforme por su resultante en su centro de gravedad (sistema estáticamente 
equivalente). Las condiciones de equilibrio (Ecs. 2-1) son: 


,, = o 

horizontal 

ffi 

II 

O 

, =0 

verticales 

R^ + Rg = 3 + 4 + 2 = 9 

^^respectoA ^ 

Rg • 3 =3 • 1 + 4 • 2 + 2 • 3,5 


luego Rg = — = 6 ton y = 9 - Rg = 3 ton. 
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3 ton 4 ton 2 ton 



Figura E2.1.b 
Ejemplo 2.2 

Calcular las reacciones en los apoyos de la estruetura de la Fig. E2.2.a. 



(a) (b) 


Figura E2.2 

Solución: En la Fig. 2.2.b se indiean las reaceiones eorrespondientes a los vínculos 
de la estructura. Las ecuaciones de equilibrio (Ees. 2-1) son: 

IF^ = 0 H = 0 

I:M^ = 0 Re-3a = 3P-2a^Re = 2P 

R, + Rb = 3P^R, = P 


SF =0 
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Ejemplo 2.3 

Calcular las reacciones en los apoyos de una placa rígida triangular apoyada como 
muestra la Fig. E2.3.a. 



Figura E2.3 


Solución: La Fig. E2.3.b muestra el diagrama de cuerpo libre de la lámina con 
las reacciones correspondientes a los apoyos. Para efectos del equilibrio, la carga 
uniformemente distribuida se ha substituido por su resultante equivalente. Las 

condiciones de equilibrio (Ecs. 2-1) son; 


M 

< 

II 

O 

V| = 2 ton 

o 

II 

H| + Hj = 0 

EMj = 0 

• 2,5 = 2 • 4 


Luego H2=8/2,5=3,2 ton y de la ecuación anterior se obtiene Hj = -3,2 ton. El signo 
negativo de Hj significa que la reacción tiene realmente sentido opuesto al supuesto 
para ella en el modelo de la Fig. E2.3.b. Notar que Hj y tienen el efecto conjunto 
de una pareja de fuerzas que realiza un momento opuesto al que ejerce la carga 
respecto a los apoyos. 
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Ejemplo 2.4 

Calcular las reacciones en los apoyos de la estructura de la Fig. E2.4.a. 



Solución: La Fig. E2.4.b muestra el diagrama de cuerpo libre de la estructura. El 
sistema de vinculación consiste en 3 deslizantes, los que están apropiadamente 
dispuestos pues sus líneas de acción no son ni concurrentes ni paralelas. En cada 
apoyo deslizante hay una reacción normal, las que se supusieron del sentido que 
muestra la figura. Las condiciones de equilibrio (Ecs. 2-1) son: 


o 

II 

N. + N = 2 ton 

V 

2 3 

EF, = 0 

N| = 4,5 ton 


Nj-4 = 2 •4 + 4,5- 1,5 


luego, N3=14,75/4=3,69 ton, y de la primera ecuación se obtiene N 2 = -1,69 ton. El 
signo negativo de significa que en realidad esta fuerza actúa sobre la estructura 
con sentido opuesto al inicialmente supuesto en el modelo de la Fig. E2.4.b. 

Ejemplo 2,5 

Calcular las reacciones en los apoyos de la viga de la Fig. E2.5.a. incluyendo su peso 
propio de 100 kg/m. 


4/3 



(a) (b) 

Figura E2.5 
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Solución: La Fig. E2.5.b muestra el diagrama de cuerpo libre de la viga. Se han indicado 
las reacciones incógnitas en los apoyos: R^, Rg y H^. Se sabe desde ya que H^=0 pues 
no hay otras fuerzas horizontales. La carga distribuida de intensidad triangular se ha 
sustituido para efectos del equilibrio por su resultante Q, cuyo valor es: 

^ 3ton / m • 4m ^ 

Q =-= 6 ton 

2 

La posición de la línea de acción de Q es el centro de gravedad del triángulo de carga; 
este se ubica a distancia h/3 del extremo derecho de la carga, con h=4 m (ver Tabla 
V.2). El peso total de la viga es W=100 kg/m • 6 m=600 kg=0,6 ton, que se ubica en 
su centro de gravedad en la mitad de su longitud. Las ecuaciones de equilibrio son: 

EF =0 R, + R =W + Q = 6 + 0,6 = 6,6ton 

EM^ = 0 R3-4 = Q(6-4/3) + W-3 

De donde se obtiene Rg=7,45 ton y R^= -0,85 ton. Notar que el signo negativo de 
R^ indica que la fuerza tiene sentido opuesto al supuesto en el modelo de la Fig. 
E2.5.b, lo que significa que la viga tiende a levantarse en su extremo A y es necesario 
sujetarla con una fuerza que apunta hacia abajo. 

Ejemplo 2.6 

Calcular las reacciones en los apoyos del pórtico de la Fig. E2.6.a. Ignorar el peso 
propio de los elementos. 



Figura E2.6 


Solución: En la Fig. E2.6.b se muestra el diagrama de cuerpo libre de la estructura 
incluyendo las reacciones incógnitas en los apoyos y concentrando el total de la 
carga distribuida en su centro de gravedad. Las ecuaciones de equilibrio son: 
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SF = o H = 2 ton 

h A 

SF = 0 V + V„ = 12 

V A B 

IM, = 0 V„ •4 + 2-1 = 12- 2 

A B 

22 

Vg = — = 5,5 ton 
B 4 

VA=12-VB=6,5ton 


2.1.5 Estructuras de Dos Láminas en Cadena 
a) Vinculación 

Estas estructuras se forman tomando dos láminas y uniéndolas entre sí mediante 
una articulación (Fig. 2.12). Esta última típicamente se designa por articulación 
interna o rótula interna para diferenciarla de los apoyos externos. La rótula interna 
es lógicamente un vínculo que restringe la libertad de las láminas; por ello, se espera 
que el total de 6 grados de libertad de las dos láminas independientes (3 cada una en 
el plano) se reduzca al encadenarlas entre sí. En efecto, es fácil ver que la cadena de 2 
láminas tiene 4 grados de libertad en el plano. Ello se concluye observando que para 
fijar una de las láminas se requieren 3 condiciones de vínculo, y estando la primera 
fija, la segunda queda obligada a girar en tomo a la articulación interna, es decir le 
queda sólo un movimiento permitido, y por lo tanto un sólo grado de libertad. Queda 
claro entonces que el vínculo interno redujo los grados de libertad de 6 a 4. 

Como en toda restricción al desplazamiento, en el vínculo interno deben aparecer 
fuerzas reactivas, que como se sabe están directamente asociadas a los desplazamientos 
impedidos. La aplicación directa de este concepto dice entonces que en la rótula interna 
debe desarrollarse una fuerza de interacción que impide que las láminas se distancien; 
tal fuerza de interacción tendrá 2 componentes, horizontal y vertical, asociadas al 
impedimento a la separación de las láminas en las direcciones horizontal y vertical 
respectivamente. Ciertamente en vez de las 2 componentes de la fuerza (R^ y R^) puede 
hablarse de la fuerza resultante R de ellas actuando en una dirección a cualquiera. Se 
compmeba entonces que aparecen tantas fuerzas reactivas como grados de libertad 
restringidos por el vínculo, en este caso 2. Obviamente, en la rótula interna el momento 
es nulo, porque el vínculo permite el giro que es el movimiento asociado al momento. 
Se dice entonces comúnmente que la rótula interna transmitefuerzas pero no momentos 
(desde una lámina a la otra, o sea, desde ima parte de la estmctura a la otra). 
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La cadena de dos láminas de cuatro grados de libertad debe a continuación fijarse para 
constituir una estructura, es decir debe establecerse la vinculación externa. Existen 
dos formas de fijación isostática. La fijación tipo 3-1 que consiste en fijar totalmente 
una de las láminas (3 vínculos) y agregar un deslizante a la segunda (1 vínculo); 
como muestra la Fíg. 2.12 existen tres posibilidades según los apoyos que se escojan 
para la primera lámina (por cierto la “primera” lámina puede ser cualquiera de las 
dos). El segundo tipo de fijación es el 2-2 que consiste en la incorporación de dos 
condiciones de vínculo en cada lámina; como muestra la Fig. 2.13 también hay tres 
posibilidades para ello. En las figuras anteriores junto a cada vínculo externo se 
indica el número de grados de libertad restringidos y se muestran las reacciones 



El caso de la izquierda en la Fig. 2.13 tiene el nombre especial de arco triarticulado 
porque consta de dos articulaciones externas más la interna, las que deben disponerse 
en forma de arco como se explicará luego. Este tipo de estructuras es muy usual 
en naves industriales de gran luz. Una importante obra histórica con este tipo de 
estructuración es la ex-Estación Mapocho en Santiago (Fig. 2.15). 

En las cadenas de dos láminas también pueden darse situaciones de vinculación 
aparente. En las fijaciones tipo 3-1 hay vinculación aparente si la primera lámina 
(lámina izquierda en los casos de la Fig. 2.12) está aparentemente vinculada, como 
se discutió en la Sección 2.1.4, Fig. 2.11. También hay vinculación aparente si la 
línea de acción del deslizante de la segunda lámina pasa por la rótula interna (para 
cualquiera de los casos de la Fig. 2.12); en tal caso, como ilustra la Fig. 2.14, la 
segunda lámina puede girar en tomo a la articulación interna pues el desplazamiento 
5 está permitido. 



Figura 2.14 Vinculación aparente en fijación tipo 3-1 
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Figura 2.15 Ex-Estación Mapocho en Santiago 


Fotografía: Jaime Santa Cruz 
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En las fijaciones tipo 2-2 (Fig. 2.13) hay vinculación aparente si las rótulas externas e 
internas son colineales. Cuando una de las láminas está vinculada con dos deslizantes 
éstos son equivalentes a una articulación externa en el punto de intersección de sus 
líneas de acción. La Fig. 2.16 muestra fijaciones tipo 2-2 con vinculación aparente, 
notar las articulaciones A, B y C en línea recta; como la vinculación de los puntos A y C 
permite el giro con respecto a ellos, el punto B puede experimentar desplazamiento (8) 
en la dirección perpendicular a la recta AC. Por ello, en el caso del arco triarticulado, 
su nombre arco enfatiza que los puntos A, B y C no sólo no deben ser colineales, sino 
alejarse bastante de tal condición para ser una estmctura eficiente. 




(a) (b) 

Figura 2.16 Vinculación aparente en fijación tipo 2-2 

Por cierto en el caso de cadenas de dos láminas también puede existir vinculación 
redundante o hiperestática. Cualquier vínculo adicional que se agregue a las fijaciones 
típicas (Figs. 2.12 y 2.13) producirá indeterminación estática. El vínculo adicional 
puede ser externo (cualquier tipo de apoyo) o interno. Un ejemplo de redundancia 
interna se presenta en la Fig. 2.17 en que a un arco triarticulado se le ha agregado una 
barra de conexión entre las dos láminas. 



Figura 2.17 Arco triarticulado con vínculo interno redundante 
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b) Ecuaciones de equilibrio 

Como se presentó anteriormente, en una cadena de dos láminas las fuerzas reactivas 
incógnitas son 4, las que deben determinarse mediante las ecuaciones de equilibrio del 
sistema. Como se ha anticipado, por tratarse de sistemas isostáticos, las condiciones 
de equilibrio estático deben proporcionar un número suficiente de ecuaciones, como 
se discutirá a continuación. 

A pesar de tratarse de estructuras conformadas por dos piezas, el conjunto 
apropiadamente vinculado externamente conforma un todo sin movimiento. Es 
claro entonces que el conjunto de todas las fuerzas externas (cargas aplicadas más 
reacciones en los vínculos externos) es un sistema de fuerzas en equilibrio; luego, 
ellas deben satisfacer las condiciones generales de equilibrio de un cuerpo en el 
plano (Ecs. 1-48); 


SF = 0 

X 

(2-2.a) 

SF = 0 

V 

(2-2.b) 

IM = 0 

0 

(2-2.C) 


en que O es un punto cualquiera del plano. En las ecuaciones anteriores se ha 
utilizado el supraíndice “todas” para enfatizar que en ellas intervienen todas las 
fuerzas externas y diferenciarlas de las ecuaciones que se presentarán a continuación. 




Figura 2.18 Diagramas de cuerpo libre individuales de las láminas de una cadena 

Considérese ahora el diagrama de cuerpo libre de cada una de las láminas de la 
cadena, como muestra la Fig. 2.18. En la lámina izquierda actúan cargas externas P¡, 
reacciones externas R (no interesa su número que depende del tipo de fijación), y 
reacciones internas y R^ en la articulación interna I. Análogamente en la lámina 
derecha actúan cargas externas Qj, reacciones R, y reacciones internas iguales y 
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contrarias -R^ y -R^. Cada uno de estos cuerpos es un cuerpo rígido en equilibrio al 
que se le pueden aplicar las condiciones dadas por las Ecs. 1-48; pero, para evitar 
incorporar nuevas incógnitas (R^, R^), resulta conveniente utilizar sólo las ecuaciones 
de momento (Ec. l-48.c) tomadas con respecto a la rótula interna I. Se tienen entonces 
dos ecuaciones adicionales de equilibrio 

= 0 (2-2.d) 

= 0 (2-2.e) 

en que el supraíndice “izq” indica que en la Ec. 2-2.d intervienen sólo las fuerzas 
externas que actúan en la lámina izquierda (cargas P¡ y reacciones R, y R^), y 
análogamente, “der” indica que en la Ec. 2-2.e sólo participan las fuerzas externas 
sobre la lámina derecha (cargas Q¡ y reacciones Rj y R^). 

Resumiendo, las ecuaciones de equilibrio de una cadena de dos láminas son las 
cinco Ecs. 2-2, que por cierto son suficientes para determinar las cuatro reacciones 
incógnitas. Puede llamar la atención porqué hay más ecuaciones que incógnitas. 
Efectivamente, y sin querer profundizar sobre el tema, ello ocurre porque las 
Ecs. 2-2 no constituyen lo que en matemáticas se llama un sistema de ecuaciones 
linealmente independientes. En forma muy simplista, ello significa que dadas 4 de 
las 5 ecuaciones, la quinta no aporta nueva información pues ella podría obtenerse 
mediante manipulación algebraica de las 4 anteriores. Para evitar tropezar con 
alguna dificultad algebraica, se sugiere no usar más de 4 ecuaciones, siendo en 
general recomendable escoger las Ecs. 2-2.a y b de equilibrio global de fuerzas, 
y dos de las tres ecuaciones de momento; Ecs. 2-2.c, d, y e. Típicamente, de éstas 
tres convendrán las Ecs. 2-2.d y e de equilibrios parciales de momentos que son en 
general más simples que la Ec. 2-2.c. 


Ejemplo 2.7 

Calcular las reacciones en los apoyos de la viga de la Fig. E2.7.a. 


q=2 ton/m 



4/3 


B 


Ra 


r 




-i- 


R. 




1 2 4m 2 1,5 


(a) 


(b) 


Figura E2.7 
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Solución: La estructura corresponde a una cadena de dos láminas. La Fig. E2.7.b 
muestra el modelo de la estructura dónde se han indicado las reacciones, y la carga 
distribuida de intensidad variable se ha reemplazado por su resultante actuando en el 
centro de gravedad correspondiente. Las 4 ecuaciones de equilibrio son; 


todas = Q 

Hb = o 

(i) 

IF = 0 

V 

Ra + Rb + Rc = 2 + 4 + 3 = 9 

(ii) 

EM= 0 

A 

Rg • 3 + R^ • 10,5 = 2 • 1 + 4(3 + 4/3) + 3 • 9 

(iii) 

EMp‘‘=^ = 0 

R^ • 3,5 = 3 • 2 

(iv) 


Esta última ecuación corresponde al momento de las fuerzas aplicadas en la lámina 
derecha (CD) solamente (Ec. 2-2.e). De ella se obtiene R^=l,71 ton, valor que 
sustituido en la ecuación iii permite obtener Rg=9,46 ton; finalmente, con R^ y R^, se 
obtiene de la ecuación ii R^= -2,17 ton. 

Ejemplo 2.8 

Calcular las reacciones en los apoyos de la estructura de la Fig. E2.8.a. 



(a) (b) 


Figura E2.8 
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Solución: La Fig. E2.8.b muestra las reacciones de apoyo incógnitas y la carga 


distribuida reemplazada por su resultante. Las ecuaciones de equilibrio son 
EF = 0 V, + 8 + 10 sen45° = V, (i) 

I:F^ = 0 Hj = 10cos45° + H2 (ii) 

= 0 10cos45°-3+10sen45°-7 + 8-n + H^-10 = V 2 -14 (iii) 

= 0 V2-4 = H2-4 + 8- 2 (iv) 

V, = H, + 4 (V) 

La ecuación anterior se reemplaza en la ecuación iii, quedando: 

21,21 + 49,5 + 96 + Hj • 10 = (H^ +4) • 14 
= 27,68 ton 


Reemplazando en v da ¥^=31,68 ton, y en ii da H|=34,75 ton. Reemplazando 
en i da V =16,61 ton. 

Ejemplo 2.9 

Determinar las reacciones en los apoyos del pórtico de la figura. 

3 ton 

1 

3 




Figura E2.9 
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Solución: En la figura se muestran las reacciones correspondientes a los vínculos en 
A y B. Las ecuaciones de equilibrio son: 

todas = 0 H = 2 ton 

n A 

IF = 0 V, + = 3 

XM^der = o V3-4 = 2- 1 ^¥3 = 0,5 ton = 2,5 ton 

EM^.“<í = 0 M^ + H^-4 + 3 •2,2 = y,-4^M^ = -4,6ton-m 


Ejemplo 2.10 

Determinar las reacciones en los apoyos y en la articulación interna del arco 
inarticulado de la Fig. E2.10.a. 



(a) (b) 


Figura E2.10 
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Solución: En la Fig. E2.10.a se indican las reacciones incógnitas en los apoyos 
externos. Para el análisis, la fuerza distribuida se reemplazará por su resultante: una 
fuerza vertical de magnitud 8 ton a 2 m de distancia del nudo A. Las ecuaciones de 
equilibrio son las siguientes: 

XF“<i^ = 0 V, + V„ = 8 

V A B 

todas = 0 H + H = 0 

h A B 

2M^der = o Vb-4 + H3-3 = 0 

= 0 - 4 = •3 + 8- 2 

Resolviendo al sistema de ecuaciones se obtienen V^=6 ton, V3=2 ton, H^=2,67 ton y 
Hg = -2,67 ton. Para la reacción interna en C considérese el equilibrio de la barra BC 
(Fig. E2.10.b), teniendo en cuenta que a través de C se transmite una fuerza cuyas 
componentes se han designado por X e Y. En el nudo B se han indicado las fuerzas 
reactivas previamente calculadas. Se tiene: 

EF = 0 X = 2,67 ton 

EF =0 Y = -2ton 

V 

Estas mismas fuerzas pero en sentido contrario actúan en la barra AC, lo que el lector 
puede comprobar haciendo su equilibrio. 


Ejemplo 2.11 

Determinar las reacciones en los vínculos externos e interno del pórtico triarticulado 
de la Fig. E2.11.a. , , . / 

1 ton/m 1 ton/m 



(a) 


Figura E2.11 


(b) 
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Solución: En este caso se puede aprovechar que se trata de una estructura simétrica 
sometida a carga simétrica. Las reacciones deben también ser simétricas, como 
muestra la Fig. E2.11.a. Luego, basta con dos ecuaciones de equilibrio: 

SE =0 2V= 1-8 = 8 ^V = 4ton 

V 

2M^der = o V-4 = H-7+1-4-2 ->-H = 8/7ton 

La reacción interna en la articulación C se determina imponiendo las condiciones de 
equilibrio a la barra CD, cuyo diagrama de cuerpo libre se muestra en la Fig. E2.11 
.b. Las ecuaciones de equilibrio son: 

X = 8/7 ton 

Y + 4= 1 •4^Y = 0 

Es decir a través de la rótula interna C sólo se transmite un empuje horizontal de 8/7 
ton. 


2.1.6 Cadenas de Varías Láminas 

La metodología empleada en el análisis de cadenas de dos láminas es extensiva a 
sistemas constituidos por un número cualquiera de láminas. No obstante, el análisis 
detallado de este tema excede los objetivos de este texto, por ello, sólo se harán 
algunas consideraciones generales. 

Es claro que una cadena de n láminas tiene n+2 grados de libertad en el plano, pues 
para fijarla hay que restringir los tres grados de libertad de la primera más un grado 
de libertad por cada una de las n-1 restantes (3+n-l = n+2). 

Lo primero al abordar una cadena de n láminas es comprobar si las condiciones de 
vinculación son adecuadas. Para vinculación isostática, los dispositivos de vínculo 
deben sumar n+2 restricciones de desplazamiento y deben estar apropiadamente 
dispuestos a fin de que ninguna lámina, o grupos de láminas, tengan vínculos 
redundantes o estén en situaciones de vinculación aparente. Una técnica que ayuda a 
ésto es fijarse en partes de la cadena, de una o dos láminas, que estarían perfectamente 
fijas si fueran independientes, para luego estudiar como el resto de las láminas va 
adquiriendo sustentación apoyándose en las anteriores. 

Ciertamente la estática provee las n+2 ecuaciones de equilibrio necesarias. De 
partida se tienen las 3 ecuaciones globales de equilibrio del sistema (Ecs. 2-2.a, b y 
c), que involucran a todas las fuerzas externas del sistema: cargas y reacciones en los 
apoyos. Adicionalmente, se puede plantear al menos una ecuación de momento nulo 
en cada una de las n-1 articulaciones internas, tomando momentos de las fuerzas 
hacia la derecha o a la izquierda de la articulación. 
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2.2 Estructuras de Reticulado 

2.2.1 Introducción 

Los reticulados son estructuras de múltiples aplicaciones, desde las cerchas de madera 
que se usan en la techumbre de las viviendas, pasando por estructuras reticulares de 
acero de frecuente uso en construcciones industriales, hasta puentes carreteros o de 
ferrocarril de gran envergadura. El objetivo de las estructuras reticulares es el uso 
más eficiente del material. Al aumentar la altura de la sección del reticulado, que 
actúa como una viga, se reducen los efectos de la flexión, y al mismo tiempo no 
es necesario disponer de un alma llena, sino que basta con elementos diagonales y 
verticales para transmitir los esfuerzos correspondientes. 

Otra de las ventajas de las estructuras reticulares es su versatilidad para adaptarse a 
diversas formas según las necesidades. Sin embargo, hay algunas formas típicas que 
se conocen con nombres especiales (Fig. 2.19). 

Una propiedad importante de los reticulados es su rigidez. Justamente, por 
su considerable mayor altura en comparación con una viga de alma llena, los 
desplazamientos de los nudos en el plano vertical son generalmente despreciables. 
Esto permite en viviendas soportar cielos de materiales frágiles fijándolos al cordón 
inferior, sin riesgo de fracturarse. Igualmente, en el caso de puentes hay limitaciones 
muy estrictas de deformaciones, particularmente en puentes de ferrocarril, que 
pueden lograrse por la natural propiedad de rigidez de las estructuras reticulares. 

Para el análisis de estructuras de reticulado se hacen tres hipótesis, que en lo posible 
deben atenerse en el diseño y construcción; 

a) Los elementos que conforman el reticulado se conectan entre si mediante 
articulaciones lisas. Los elementos se llaman también barras, y los puntos de 
unión nudos. Como tal, la articulación permitiría el libre giro de las barras que 
llegan a un nudo, no pudiendo producirse momentos. Esta hipótesis, sin embargo, 
difícilmente se materializa en la práctica, ya que los sistemas que se usan para 
realizar las uniones de los elementos restringen las rotaciones en los nudos: 
pernos, clavos y conectores en madera, soldaduras en acero, etc. (Ver Figs. 3.9 y 
3.15 en el Capítulo 3). 

b) Los elementos de reticulado se unen en sus extremos. Esta hipótesis se vulnera 
también con frecuencia en la práctica, por ejemplo en los cordones superior e 
inferior, donde son usuales los elementos continuos que cubren varios nudos, 
en vez de una serie de elementos cortos entre nudo y nudo. Incluso esta práctica 
tiene la ventaja de simplificar las conexiones entre los elementos, ya que no es 
necesario conectar el elemento continuo. 
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Figura 2.19 

c) Las fuerzas se aplican sólo en los nudos del reticulado. Se entiende que se trata 
de todas las fuerzas: eargas y reaeeiones en los apoyos. Las eargas en puntos 
intermedios de los elementos deben evitarse pues indueen flexión en ellos. Aún 
así esta hipótesis tampoeo se eumple en la práetiea, lo que se aeepta si las eargas 
son pequeñas. Ineluso, es inevitable violar esta hipótesis porque el peso propio 
de los elementos no está en los nudos. En todo easo, justamente la versatilidad de 
forma de los retieulados permite diseñarlos disponiendo nudos donde se neeesite 
reeibir eargas eoneentradas importantes. 

Como puede verse, un modelo de reticulado eorresponde a una idealización de una 
estruetura real. Sin embargo, salvo que se eometan gruesos errores, se estima que 
la estruetura real se comportará en forma suficientemente aproximada a la ideal, de 
modo que el análisis teórico es válido. 

En virtud de las hipótesis anteriores las barras de reticulado sólo quedan sometidas a 
esfuerzos internos axiales, es decir en la dirección del eje longitudinal de la barra, o 
eje que ime sus nudos extremos. Cada barra realiza entonces una fuerza, que puede 
ser de tracción o compresión según su sentido. 

La Fig. 2.20 representa una barra traccionada. La Fig. 2.20.a muestra la acción Tde 
la estructura sobre la barra, que claramente corresponde a una tendencia a estirar 
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la barra. La Fig. 2.20.b por su parte muestra la acción de la barra sobre los nudos, 
es decir sobre el resto de la estructura; la barra está tirando de los nudos, es decir su 
función es impedir que ellos se alejen. Además la figura muestra un signo positivo 
que es el que por convención se asigna a los esfuerzos de tracción. 



Figura 2.20 Barra en tracción 



Figura 2.21 Barra en compresión 

Similarmente la Fig. 2.21 representa una barra comprimida. La Fig. 2.21.a muestra 
la acción C de la estructura sobre la barra, que tiende a producir acortamiento de la 
barra. Por su parte la barra reacciona sobre los nudos empujándolos para evitar su 
acercamiento (Fig. 2.2l.b). En este caso la figura muestra im signo negativo, el que 
convencionalmente se asigna al esfuerzo de compresión. 
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Todo lo anterior es válido tanto para reticulados planos como espaciales. En lo que 
sigue, la presentación se limitará a reticulados planos, en los que por cierto las cargas 
aplicadas deben estar en el plano del reticulado. 

Una forma de generación de reticulados es a partir del elemento constitutivo básico 
que es un triángulo formado por tres barras articuladas entre sí en sus tres nudos. Este 
triángulo es el reticulado más simple que se puede concebir, y naturalmente cumple 
con lo que antes se definió como lámina. A partir del reticulado básico, ABC en la 
Fig. 2.22, se obtiene un reticulado mayor agregando cada vez dos barras a partir de 
dos nudos existentes para crear un nuevo nudo. Las barras BD y CD definen el nuevo 
nudo D, las barras AE y DE definen el nuevo nudo E, y las barras BF y EF el nudo 
F; notar que las barras BF y DE se cruzan sin tocarse y no existe nudo común a ellas. 
Este proceso se llama de generación por triangulación y el resultado es un reticulado 
simple, que también califica como lámina. Todos los reticulados generados por este 
procedimiento cumplen la relación 

b + 3 = 2n (2-3) 

en que b es el número de barras y n el número de nudos. También cumplen esta 
relación otros reticulados, que no han sido generados así. Todos los que la cumplen 
son reticulados isostáticos, porque el número de incógnitas es igual al número 
de ecuaciones que se pueden plantear para resolverlos. En efecto, si el reticulado 
constituye una lámina hay 3 reacciones externas incógnitas, además hay b incógnitas 
correspondientes a las fuerzas en las b barras del reticulado, entonces en total son 
b+3 incógnitas. Si se considera el reticulado como un sistema de partículas, en que 
cada nudo es una partícula, se pueden plantear dos ecuaciones de equilibrio en cada 
nudo (Ecs. 1-31 .ay b), y como sonnnudos hay 2n ecuaciones de equilibrio. 


C D 



Figura 2.22 Generación por triangulación 
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Obviamente si b+3>2n quiere decir que hay barras redundantes y el reticulado 
es hiperestático interno. También puede cumplirse la Ec. 2-3 pero puede haber 
un exceso de vínculos externos, en tal caso la estructura es hiperestática externa. 
Ambos casos no pueden ser resueltos usando puramente la estática y deben utilizarse 
métodos que incorporan el estudio de las deformaciones de los elementos. 

2.2.2 Solución por el Método de Nudos 

Hay varios métodos para resolver reticulados. En esta sección se presentará el método 
de nudos, que es el más elemental y consiste simplemente en considerar cada nudo 
como una partícula e imponer su equilibrio. Es una práctica común, sin embargo, 
tratar previamente el reticulado simple como una lámina y calcular las reacciones 
en los apoyos con las ecuaciones de equilibrio de cuerpo rígido, para posteriormente 
abordar el equilibrio de los nudos. El método se aplicará al reticulado de la Fig. 2.23, 
aprovechando de dar ciertas recomendaciones que hacen más eficiente la técnica de 
solución. 

Lo primero es verificar que se cumpla la Ec. 2-3, lo que efectivamente ocurre pues 
b=17 y n= 10. A continuación se procede al análisis de equilibrio global considerando 
el reticulado completo como un cuerpo rígido plano (lámina); las ecuaciones de 
equilibrio en este caso son: 


IF =0 

V 

R^ + R, = 2800kg 


IM =0 

A 

R, • 12 = 400 0 + 

800 • 3+ 800 • 6 + 800 • 9 


800 


400 

1 400 

400kg 



Figura 2.23 Reticulado simple 
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de donde se obtienen R^=1600 kg y R=1200 kg. Ahora se puede proceder a aplicar 
el método de nudos. Para ello se debe abordar el equilibrio de nudos donde haya a 
lo más dos incógnitas; ya que en cada nudo sólo se podrán plantear dos ecuaciones. 
Considérese primero el equilibrio del nudo A, cuyo modelo como partícula se 
presenta en la Fig. 2.24.a; sobre A actúa la reacción conocida de 1600 kg y las fuerzas 
incógnitas y F^,, en las barras AB y AC respectivamente. Notar que en el modelo 
las fuerzas incógnitas se supusieron fraccionadas, es decir, tirando del nudo (como 
en la Fig. 2.20.b). Las ecuaciones de equilibrio son; 

IF^ = 0 F^g + 1600 = 0 F^g = -1600 (compresión) 

IF, = 0 F,, = 0 

El resultado negativo para F^g, significa que la barra en realidad está comprimida, y 
no fraccionada como se había supuesto. A continuación se puede plantear el equilibrio 
del nudo B, al que llegan tres barras, pero el esfuerzo en la barra AB, ya se conoce, 
luego hay sólo dos incógnitas. El modelo del nudo B se presenta en la Fig. 2.24.b; la 
fuerza conocida de 1600, de compresión, actúa empujando contra el nudo (como en 
la Fig. 2.21 .b), la carga externa de 400 kg se aplica en su sentido dado, y las fuerzas 
incógnitas Fg^, y Fg^ en las barras correspondientes se suponen fraccionadas, es decir, 
tirando del nudo. Las ecuaciones de equilibrio son; 

IF = 0 1600 = F„ eos a +400 

V dL, 

= 0 FBcSena + Fgg = 0 

La diagonal del triángulo ABC mide 5 m, luego, sena =3/5 y cosa =4/5. Con estos 
valores y resolviendo las ecuaciones anteriores se obtienen Fgj,=1500 kg (tracción) y 
Fbd= -900 kg (compresión). 

Observando que no se puede trabajar en el nudo D porque hay tres barras incógnitas, 
se aborda el nudo C, donde sólo hay dos. El modelo del nudo C se muestra en la Fig. 
2.24.C. Las ecuaciones de equilibrio son; 

SF^ = 0 F^P + 1500 eos a = 0 ^ F^p = -1200 kg (compresión) 

SF^ = 0 = 1500 sen a ^ F^p = 900 kg (fracción) 

El diagrama de fuerzas sobre el nudo D se presenta en la Fig. 2.24.d. Las fuerzas 
previamente calculadas Fgp= -900 y F^p,= -1200 se aplican en su sentido real 
empujando al nudo, por ello se les quita el signo negativo. Las fuerzas incógnitas en 
las barras DE y DF se suponen de fracción, tirando del nudo. La carga de 800 kg se 
aplica en su sentido dado. Las ecuaciones de equilibrio son; 
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= 0 Fpp eos a + 800 = 1200 ^ F^^ = 500 kg (tracción) 

SF^ = 0 Fpp sen a + 900 + F^^ = 0 ^ F^^ = -1200 kg (compresión) 

Siguiendo el mismo procedimiento se plantea el equilibrio de los nudos restantes en 
la secuencia E, F, G, H, 1 cuyos diagramas de fuerzas se presentan en la Fig. 2.24. 
Las ecuaciones de equilibrio para cada nudo son las que siguen; 

Nudo E: IF|^ = 0 F^^ + 1200 = 0 ^ F^^ = -1200 kg (compresión) 

IF^ = 0 Fef ~ 0 Fgp = -400 kg (compresión) 

NudoF; SF^ = 0 Fp^, eos a + 500 eos a = 800 ^ Fp^, = 500 kg (tracción) 

IF|^ = 0 Fpj -I- Fp^ sen a = 900 + 500 sen a ^ F^^ = 900 kg (tracción) 

Nudo G: IF^ = 0 F^.^^ -i- 1200 = 500 sen a F^^^ = -900 kg (compresión) 

IF^ = 0 F^j -I- 400 + 500 eos a = 0 ^ F^^ = -800 kg (compresión) 

Nudo H; IF^ = 0 F^^j sen a = 900 —» F^^j = 1500 kg (tracción) 

IF^ = 0 Fjji -I- Fpjj • eos a = 0 ^ Fpji = -1200 kg (compresión) 

Nudo 1: IFp = 0 F, , = 0 

n IJ 


400 



1600 1600 


(a) (b) (c) 

Figura 2.24 (a, b, c) Solución del reticulado de la Fig. 2.23 



160 


Fundamentos de Ingeniería Estructural 



Figura 2.24 (d, e,f g, h, i) Solución del reticulado de la Fig. 2.23 

Los resultados se presentan en resumen en la Fig. 2.25, que junto con la Fig. 2.26 
permiten explicar algo más acerca del comportamiento de este tipo de estructuras. 
En la Fig. 2.26 se han exagerado las deformaciones del reticulado para ayudar a este 
propósito; desde luego las deformaciones de una estructura real son pequeñas, casi 
imperceptibles, especialmente en el caso de los reticulados que son por naturaleza 
bastante rígidos. Hecha esta salvedad, puede observarse que el cordón superior (BH) 
está comprimido, lo que significa que sus elementos se acortan, mientras el cordón 
inferior (AI) está traccionado (en parte), lo que se traduce en que los elementos 
correspondientes se alargan. Lo anterior, sumado al alargamiento de las diagonales, 
todas traccionadas, hacen que la estructura completa adquiera una forma curvada, 
que es la deformación típica de un elemento en flexión. Ello no debe extrañar porque 
el reticulado es básicamente una viga alta. 
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000 



Figura 2.25 Esfuerzos en las barras del reticulado de la Fig. 2.23 


diagonales cordón superior 

traccionadas comprimido 



400 



(b) 


La función de los elementos diagonales se aprecia mejor en la Fig. 2.26.b. El panel 
ABDC, rectangular en la estructura sin cargas, adopta una forma de rombo, cuya 
diagonal BC tiene mayor longitud que la diagonal del rectángulo inicial, luego la 
barra BC debe impedir que progrese esa distorsión. También puede observarse en la 
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Fig. 2.26.b, que sin la barra diagonal el cuadrilátero ABDC colapsaría, pues sería un 
mecanismo incapaz de resistir la fuerza de corte vertical resultante de las fuerzas de 
1600 y 400 kg en A y B (el concepto de corte se introducirá en la Sección 2.3). Cabe 
destacar también que este reticulado se podría haber construido con sus diagonales 
invertidas (uniendo los nudos AD, CE, EJ y GI en vez de los actuales); en tal caso 
todas las diagonales estarían en compresión pues dichos nudos tienden a acercarse. 

Razonando en forma similar se descubre la función de los montantes (barras 
verticales): si se elimina el montante CD el cuadrilátero BCFD colapsaría cerrándose, 
quedando claro que la barra CD está comprimida pues debe impedir que los nudos C 
y D se acerquen. Esto último también queda claro de observar en la Fig. 2.26.b los 
sentidos de las fuerzas que actúan en los nudos C y D, y su efecto en la barra CD. 

2.2.3 Solución por el Método de las Secciones (Método de Ritter) 

Este método consiste en aislar una parte del reticulado suponiendo una sección 
imaginaria, no necesariamente recta, que corta las barras cuyos esfuerzos se desea 
determinar. A continuación se analiza el equilibrio de la parte aislada bajo la acción 
de las cargas externas y los esfuerzos que existen en las barras cortadas. Al igual que 
en el método de los nudos es necesario determinar previamente las reacciones en los 
apoyos. El método de las secciones es especialmente útil cuando sólo se desea conocer 
el esfuerzo en algunas de las barras del reticulado. Para algunos problemas resultará 
conveniente considerar más de una sección o usar este método conjuntamente con el 
método de los nudos. 

Para ilustrar este método, se determinarán los esfuerzos axiales en las barras EF, EG, 
CD y ED del reticulado indicado en la Fig. 2.27, en la cual se muestran las reacciones 
que han sido determinadas imponiendo las condiciones de equilibrio a la estructura 
completa. 



Figura 2.27 
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Si se considera la sección 1-1, tal como se indica en la Fig. 2.28.a, el equilibrio del 
subsistema (lámina) ABEDC permite escribir; 


2F ^ = 0 ; Fpp eos a + 20 = 8 + 8 

vert EF 

-F„ =8 + 8-20 
5 

Fgp = -5 ton (compresión) 

m=0: F^^-12 +8-9 +8-18 = 20-27 

F EG 

Fgj, = 27 ton (tracción) 



Figura 2.28 

Para encontrar el esfuerzo axial en la barra CD, se puede considerar la sección 2-2 y 
analizar el equilibrio del subsistema ABEC que se indica en la Fig. 2.28.b: 

EMg = 0: F^p-12 + 20-18 = 8-9 

F^P = -24 ton (compresión) 

Además, el método de los nudos aplicado al nudo D permite deducir que Fgp=0. Por 
otra parte, nótese que el esfuerzo F^^ proyectado según la vertical, debe ser igual a la 
fuerza de corte en el panel DFEG, puesto que EF es la única barra de la sección 1-1 
que puede dar componente vertical. Cada vez que en una sección las barras de los 
cordones son horizontales, las barras inclinadas deben tomar toda la fuerza de corte. 
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Ejemplo 2.12 

Un segundo ejemplo del método de Ritter se aplica al reticulado de la Fig. E2.12.a, en 
el cual se desea determinar los esfuerzos axiales en las barras DE y DG. Previamente 
se han determinado las reacciones en los apoyos A y L, cuyos valores se indican en 
la figura. 



6®3m=16m 


Figura E2.12.a 

Solución: Si se considera la sección 1-1 y se analiza el diagrama de cuerpo libre del 
subsistema ABCD (Fig. E2.12.b), tomando momentos de las fuerzas con respecto al 
punto 0 se tiene: 

F^- 12 + 10-6 = 4-9+ 4- 12 
Fpg = 2 ton (tracción) 

Si se toma momento de las fuerzas con respecto al punto E: 

F^-4 + 4-3 = 10-6 


FpQ = 12 ton (tracción) 



Figura E2.12.b 
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2.3 Diagramas de Esfuerzos Internos 

2.3.1 Definición de Esfuerzos Internos 

El objetivo de los diagramas de esfuerzos internos es visualizar los efectos que 
se transmiten en cada punto de los elementos de una estructura para identificar 
las secciones críticas que deberán ser posteriormente diseñadas para proveerles la 
resistencia adecuada. Las secciones críticas son las que quedan sometidas a mayores 
esfuerzos. 

Ya en la Sección anterior sobre reticulados se trabajó con esfuerzos internos: los 
esfuerzos en todas las barras. Pero en ese caso los esfuerzos en cada barra se reducían 
a la fuerza axial. En esta Sección se verán esfuerzos internos más generales, pero 
siempre limitados al caso estructuras planas con cargas en su plano. 

Considérese la viga de la Fig. 2.29.a y céntrese la atención en una sección ficticia 
cualquiera, perpendicular al eje longitudinal del elemento, tal como la sección B. Los 
esfuerzos que se transmiten a través de esta sección pueden expresarse, en su forma 
más general, en términos de una fuerza y un momento resultantes. Como muestra 
la Fig. 2.29.b, en el caso de una estructura plana sometida a cargas en su plano, 
la fuerza se expresa en términos de sus componentes N y V según las direcciones 
normal (perpendicular a la sección, según el eje x) y tangencial (paralela a la sección, 
según el eje y) respectivamente; el momento M reside en el plano xy de la estructura 
y sus cargas, es decir, es un momento en tomo al eje z. Estos esfuerzos internos 
reciben nombres propios: N es el esfuerzo normal, V es el esfuerzo de corte, y M es 
el momento flector. El sistema de ejes de referencia convencionalmente se posiciona 
en el centro de gravedad de la sección. 

Si la estmctura completa está en equilibrio, en este caso la viga AC, cualquier 
porción de ella está también en equilibrio, en particular los segmentos o subsistemas 
AB y BC de las Figs. 2.29.b y c respectivamente. Entonces los esfuerzos internos N, 
V y M se determinan imponiendo las condiciones de equilibrio a los segmentos a la 
izquierda o a la derecha de la sección de interés. Para ser consistentes, debe tenerse 
la precaución de asignar los sentidos apropiados a los esfuerzos internos según sea 
el segmento que se considere, en efecto, por tratarse de reacciones internas, en la 
sección B de la Fig. 2.29.C ellos actúan con igual magnitud pero en sentido contrario 
al que actúan en la sección B de la Fig. 2.29.b (este tema se abordará en la Sección 

2.3.2 donde se analizará en detalle la convención de signos de los esfuerzos internos). 
Como interesa conocer los esfuerzos internos a lo largo de toda la estmctura, se 
acostumbra a variar la posición de la sección B y presentar los resultados a través de 
figuras que se denominan diagramas de esfuerzos internos. 
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Figura 2.29 Concepto de esfuerzo interno 

Antes de entrar a mayor detalle, es eonveniente ilustrar estos conceptos mediante 
un ejemplo introductorio. Para ello considérese un caso simple como el de la Fig. 
2.30.a, para el cual se determinarán los diagramas correspondientes. Las reacciones 
de apoyo se han calculado previamente planteando el equilibrio global de la viga. 
Considérese primero una sección transversal en un punto D cualquiera a distancia 
V del extremo A (Fig. 2.30.b), pero siempre comprendido entre A y B, (0<v<3); las 
ecuaciones de equilibrio del segmento AD son: 

SF = 0 N = 0 

h 

SF^ = 0 V + 200 = 0 ^ V = -200 kg 

i:m, = o 


M + Vv = 0^M = 200v 
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Figura 2.30 Esfuerzos internos en viga con carga concentrada 

Se aprecia de inmediato que no hay esfuerzo normal, que el esfuerzo de corte es 
constante, pero el momento flector depende de la distancia v, y por lo tanto varía a 
lo largo de la viga. Como se estableció, las ecuaciones anteriores son válidas para 
el rango indicado de v solamente, ya que si se toma una sección entre los puntos B 
y C las ecuaciones se modifican. En efecto, tomando una sección E como ilustra la 
Fig. 2.30.C, definida por la coordenada w (3<w<5), las ecuaciones de equilibrio del 
segmento AE son: 
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= o N = 0 

2F^ = 0 V + 200 = 500^V = 300kg 

2M =0 M + Vw = 500-3^M= 1500-300w 

A 

Nuevamente el esfuerzo de corte es constante pero el momento flector es función de 
w. Pero esto se aprecia más claro por medio de los diagramas de esfuerzos internos 
que se presentan en las Figs. 2.30.d y e. Se observa que la sección crítica desde el 
punto de vista de la flexión es justo bajo la carga (punto B) donde el momento flector 
es máximo; además el momento varía en forma lineal (depende de la primera potencia 
de las variables v y w), o sea el diagrama corresponde a líneas rectas, decreciendo 
hacia los extremos y anulándose en los apoyos. El esfuerzo de corte por su parte, es 
máximo en todo el tramo entre los puntos B y C. Los valores M=600 y V=300 serán 
datos básicos para el diseño de la viga, es decir para la determinación del material 
a usar y de las dimensiones de la sección necesarias para resistir dichos esfuerzos. 

Suele llamar la atención que, siendo positivo, el diagrama de momentos se dibuje 
hacia abajo del eje horizontal (Fig. 2.30.e). Así se acostumbra en Chile y otros países 
de Europa, porque presenta ventajas de interpretación física que se discutirán en el 
Capítulo 3; en EE.UU. y países de habla inglesa se hace exactamente lo contrario, de 
modo que no se considera un error proceder de una u otra forma siempre que se sea 
consistente y se atenga a la convención de signos. 

2.3.2 Convención de Signos 

Debido a que hay múltiples combinaciones para elegir los sentidos positivos de los 
esfuerzos internos es necesario convenir una forma estándar que permita que los 
resultados se comprendan universalmente. La convención consta de tres aspectos; 

a) Definir la orientación del elemento con un sistema local de ejes. Para ello se 
escoge en cada elemento un sistema de ejes xy, con “x” en la dirección longitudinal 
y sentido de izquierda a derecha, y el eje “y” apuntando hacia el borde superior 
del elemento, como muestra la Fig. 2.3 La. Esto, que es muy obvio en una 
viga, puede no serlo tanto aún en estructuras simples como la de la Fig. 2.3l.b. 
También es conveniente, como en las figuras, destacar con una línea discontinua 
el borde inferior de los elementos. En la Fig. 2.3l.b se ha privilegiado mantener 
la continuidad del “borde inferior”, a pesar de dejar invertida la viga DE; ello es 
recomendable, siempre que sea posible, pues mantiene la continuidad de signos 
del diagrama de momentos. Justamente, tal continuidad no es posible en el marco 
de la Fig. 2.3l.c, en la que se ha escogido mirar todas las columnas en la misma 
forma (nudo inferior a la izquierda y nudo superior a la derecha). 
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Figura 2.31 Sistema local de ejes 


Figura 2.32 Caras de una sección 

b) Identificar la orientación de la cara de la sección que se está considerando, 
definiéndose como cara positiva aquella que mira hacia el sentido positivo del 
eje X, y cara negativa aquella que mira en el sentido contrario (Fig. 2.32). 

c) Son esfuerzos internos positivos aquellos que en cara positiva tienen el sentido 
positivo de los ejes, y los que en cara negativa tienen el sentido negativo de los 
ejes. Son esfuerzos internos negativos los que no cumplen lo anterior. La Fig. 
2.33 muestra los sentidos positivos de los esfuerzos internos tanto en cara positiva 
como negativa. En el caso del momento, cabe señalar que él se asocia a un giro, 
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y el sentido positivo de un giro en tomo al eje z tiene el sentido trigonométrico 
positivo (los ángulos crecen desde el eje x en sentido contrario a los punteros del 
reloj). Otras reglas para asignar signo a un giro en tomo a un eje son la del tornillo 
(si éste tiene su punta en el origen y su cabeza hacia el sentido positivo del eje, el 
giro es positivo si el tomillo se desplaza en el sentido positivo del eje y negativo 
en caso contrario), y la de la mano derecha (si el pulgar de la mano derecha 
apunta en el sentido positivo de un eje, y los dedos restantes se dejan relajados, 
el giro positivo tiene el sentido que va desde las coyunturas hasta la punta de los 
dedos). 


cara - 



Figura 2.33 Esfuerzos internos positivos 

Ejemplo 2.13 

Determinar y dibujar los diagramas de esfuerzo de corte y momento flector de la viga 
de la Fig. E2.13.a. 

Solución: Primero se plantea el equilibrio global de la viga para calcular las 
reacciones. Las ecuaciones de equilibrio son; 

SF^ = 0 Rb + Rp = 4 + 3-4= 16 

SM„ = 0 R„-6 + 4- 2 = 3- 4- 2 

que dan Rp=8/3 ton y Rg=40/3 ton. Para evaluar los esfuerzos internos se considerarán 
secciones típicas en los tramos AB, BC y CD. 


a) TramoAB(Fig. E2.13.b) 

La posición de la sección E considerada se define por la coordenada u, con 0<u<2. 
Se considera la cara positiva de la sección E con los esfuerzos internos en los 
sentidos positivos indicados. El equilibrio del segmento da: 
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16/3 


Figura E.2.13 


Mmax —6,52 
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^Fh = 0 

N = 0 

M 

< 

II 

O 

V = 4 

i:m, = o 

M + Vu = 0 


M = -4u 


b) Tramo BC(Fig.E2.13.c) 

La sección F considerada se define por la coordenada v, que se mide desde el 
punto B, de modo que entre B y C 0<v<4. Los sentidos de los esfuerzos internos 
en la sección F son los positivos en la cara positiva considerada. Las ecuaciones 
de equilibrio son; 

SF=0 N = 0 

n 

SF=0 V + —= 4 + 3v^V = 3v- — 

'' 3 3 

V 28v 3v^ 

EM„ = 0 M + Vv + 4-2 = 3-v--^M = -8 + —- — 

2 3 2 

Notar que en este tramo el esfuerzo de corte varía linealmente (función lineal de 
v) mientras el momento flector es cuadrático. 

c) Tramo CD(Fig.E2.13.d) 

En este caso conviene aislar una porción de viga del extremo derecho, por ser 
más simple. Se considera entonces la cara negativa de la sección G definida por la 
coordenada w con origen en D. En el tramo CD, 0<w<2 en que w=0 corresponde 
al punto D. En la sección G se han dibujado los esfuerzos internos con sus sentidos 
positivos para cara negativa. Las ecuaciones de equilibrio son; 


EF, = 0 

O 

II 

SF^ = 0 

< 

II 

oo 

ZM^ = 0 

M = 8w/3 


Finalmente se grafican las expresiones para V y M de cada tramo variando los 
valores de u, v, y w dentro del rango correspondiente a cada tramo. Los diagramas 
de esfuerzo de corte y momento flector se presentan en las Figs. E2.13.e y f. El 
momento flector máximo tiene el valor 6,52 ton-m y ocurre en una sección a 0,89 
m a la izquierda del punto C, donde el esfuerzo de corte es nulo. Para trazar la parte 
curva del diagrama de momento flector, entre B y C se recomienda calcular y dibujar 
varios puntos intermedios. 
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Ejemplo 2.14 

Calcular y dibujar los diagramas de esfuerzos internos del pórtico de la Fig. E2.14.a. 


3 ton/m 



(a) 


Figura E2.14.a 

Solución: Las reacciones en los apoyos A y B ya se calcularon en el Ejemplo 2.6. 
Para definir la orientación de los elementos, se han escogido ejes de referencia locales 
como se muestra en la Fig. E2.14.b, es decir la fibra “inferior” recorre el pórtico por 
su interior. Para evaluar los esfuerzos internos se harán secciones en los tramos AC, 
CD, DE y EB respectivamente. 

a) Tramo AC (Fig. E2.14.C) 

La sección se define por su distancia u al punto A, con 0<u<2. La cara considerada 
es positiva. Las ecuaciones de equilibrio son: 


SF^ = 0 N + 6,5 = 0 ^ N = -6,5 ton 

SF = 0 V = 2 ton 

h 

i:m, = o 


M + Vu = o ^ M = -2u 
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b) Tramo CD (Fig. E2.14.d) 

La sección escogida F se define por su distancia v al punto C, con 0<v<4. La cara 
considerada es positiva. Las ecuaciones de equilibrio de la porción de estructura 
aislada son: 

i:f =0 

V 

^h=0 
EMp = 0 

M = 6,5v-l,5v^-4 


V+6,5 = 3v^V = 3v-6,5 
N + 2 = 0-»N = -2 

M + 2 • 2 + 3v • — = 6,5v 
2 


c) Tramo DE (Fig. E2.14.e) 

En este tramo conviene considerar el equilibrio de la porción de estructura hacia la 
derecha de la sección G escogida. La sección se define por su distancia w medida 
desde el punto E, o sea dentro del tramo DE 0<w<l. Los esfuerzos internos que 
muestra la figura corresponden a los sentidos positivos en cara negativa. Las 
ecuaciones de equilibrio son: 

EF =0 N + 5,5 = 0^N = -5,5 

EF =0 V + 2 = 0^V = -2 

n 

m 3 = 0 M = V(l+w) + 2-l = -2w 

d) Tramo EB (Fig. E2.14.f) 

La sección elegida se define por la coordenada z medida desde B, o sea 0<z<l en 
el tramo. La cara considerada es negativa. Las ecuaciones de equilibrio son: 

EF =0 N + 5,5 = 0^N = -5,5 

IF^ = 0 V = 0 


IM3 = 0 M = Vz^M = 0 


Evaluando las expresiones antes derivadas en todos los tramos, se obtienen los 
diagramas que se muestran en las Figs. E2.14.g, h, e i. El momento fiector máximo 
negativo, de -4 ton m, ocurre en el nudo C y el máximo positivo, de 3,04 ton m, 
ocurre en la viga CD en una sección a distancia 1,833 m del nudo D. La sección de 
momento máximo positivo coincide con la sección de esfuerzo de corte nulo. 














176 


Fundamentos de Ingeniería Estructural 


Ejemplo 2.15 

Calcular y dibujar los diagramas de esfuerzos internos del pórtico triarticulado de la 
Fig. E2.15.a. 


Iton/m 



(a) 


Figura E2.15.a 

Solución: Las reacciones en los apoyos ya se calcularon en el Ejemplo 2.11. Los ejes 
de referencia locales de los elementos se indican en la Fig. E2.15.a, la fibra inferior 
recorre el pórtico por el interior. Por la simetría de la estructura y de las cargas, los 
diagramas de esfuerzos internos deben ser simétricos; por ello sólo se analizará la 
mitad de la estructura, haciendo secciones en los tramos AB y BC. 

a) Tramo AB (Fig. E2.15.b) 

La sección D se define por su distancia u al extremo A. Dentro del tramo AB, 
0<u<4. Las ecuaciones de equilibrio son: 

SF =0 N + 4 = 0^N = -4ton 

V 

I:F^ = 0 V = 8/7= 1,14 ton 

i:m, = o 


M + Vu = 0^M = -8/7u 
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Entonces, en la columna AB los esfuerzos normal y de corte son constantes, como 
muestran las Figs. E2.15.d y e; el momento flector varía linealmente desde 0 en la 
base (punto A, u=0) hasta M= -4,57 (punto B, u=4), como muestra la Fig. E.2.15.f. 



(b) 


llon/m 




Figura £2.25 (continuación) 
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b) Tramo BC (Fig. E2.15.C) 

La sección elegida E se define por su distancia z, medida verticalmente desde el 
punto B. Los esfuerzos internos, por definición, tienen la dirección longitudinal 
del elemento (N) y perpendicular al elemento (V). Dado que tana =3/4, la 
proyección horizontal de la distancia BE es 4z/3, sena =0,6 y cosa =0,8. Las 
ecuaciones de equilibrio son; 


IF =0 4 +Vcosa + Nsena = l — 

'' 3 

g 

IF =0 —+ Ncosa = Vsena 

h 7 

IM =0 M + -(4 + z) + l- —• —= 4- — 

Las ecuaciones i e ii pueden reescribirse como; 

0,8V + 0,6N = l,333z-4 
-0,6V + 0,8N = -8/7 

de donde se obtienen; 


(i) 

(ii) 

(iii) 


N = 0,800z-3,314 (iv) 

V = l,067z-2,514 (v) 


Trabajando algebraicamente la ecuación iii se obtiene; 

M = (264z-56z2-288)/63 (vi) 

De la ecuación iv; N= -3,314 para z=0 (punto B) y N= -0,914 para z=3 (punto C). 
De la ecuación v V= -2,514 para z=0 (punto B) y V=0,687 para z=3 (punto C). 
De la ecuación vi, M= -4,57 para z=0 y M=0 para z=3. Los diagramas 
correspondientes se presentan en las Figs. E2.15.d, e y f, bastando con mostrar 
sólo la mitad de la estructura por su simetría con respecto a la vertical por C. 
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2.4 Ejercicios Propuestos 

2.01 Indicar y explicar cuantos grados de libertad tiene: a) Una partícula obligada 
a desplazarse sobre una recta en el espacio, b) un péndulo en el plano, c) una 
partícula en el espacio obligada a mantenerse sobre una superficie esférica 
fija, d) un cubo en el espacio con un vértice obligado a desplazarse sobre una 
recta, e) dos cubos libres en el espacio pero articulados entre sí por un vértice 
común, f) una esfera en el espacio obligada a ser tangente a un plano dado. 
(Respuestas: 1,1,2,4,9, 5) 


2.02 Para cada uno de los sistemas planos siguientes, indique si la vinculación es 
isostática, hiperestática o aparente. De justificación a su respuesta. (Respuestas: 
a) i, b) a, c) h, d) h externa, e) a, f) h) 



2.03 


Calcular las reacciones en los apoyos de la estructura siguiente en función de 
la inclinación a de la línea de acción del deslizante en B. ¿Para qué ángulo a 
la reacción en B tiene su valor mínimo? Explicar porqué dicha reacción crece 
sin límite cuando a se aproxima a 90°, y discutir el caso a=90°. 



4- 


L/2 


L/2 
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2.04 El sistema de la figura adolece de vinculación aparente. Suponiendo que usted 
no se ha percatado de ello, plantee las ecuaciones de equilibrio y trate de 
resolverlas para determinar las reacciones en los apoyos. Comprobará que no 
es posible y que las ecuaciones conducen a contradicciones. 



' 2m ' 2 ' 1,5 ' 1.5 ' 

2.05 Calcular las reacciones en los apoyos de las vigas siguientes. (Respuestas; a) 
y,= -P, V 3 = 3 P; b) V^=3qL, V 3 = 9 qL; c) V^=M/L, ¥ 3 = -M/L; d) V^=3,5 ton, 
Vb= 2,5 ton) 2 P 



L 4m 2 2 


(c) 


(d) 
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2.06 


Calcular las reacciones en los apoyos de la estructura siguiente. (Respuesta; 
V,=V3=2P) 



2.07 Calcular las reacciones en los apoyos de la viga siguiente. (Respuesta; 
V^=6,25 ton, V3=4,75 ton) 


2 ton 

1 


3 ton 

1 1,5 ton/m 


1 


1 

TTT 

TT 

J 


A 



i 

m 

4— 


—4-^ 

-4^ 


4 


2m 2 2 2 2 


2.08 Calcular las reacciones en el apoyo de la viga en voladizo siguiente. (Respuesta; 
V=qL/2, M=qL76) 


q 



i 


L 


4 
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2.09 Calcular las reacciones en los apoyos del reticulado de la figura. (Respuestas: 
y,=5,V^=9ton) 



2.10 Calcular las reacciones en los apoyos del portal siguiente. (Respuestas: R3^=0, 
R =3,5, R. =5,5 ton) 

ay ’ ’ by ’ ^ 



2.11 Calcular las reacciones en los apoyos del reticulado de la figura. (Respuestas: 
R^ =2000, R^ = -2000, R^ =1000 kg) 
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2.12 Calcular las reacciones en los apoyos de la estructura siguiente. (Respuestas; 
R = -6,5, R =8, R, =9,5 ton) 

ax ’ ’ ay ’ bx ’ ^ 


2 ton/m 



2.13 


Calcular las reacciones en los apoyos del reticulado de la figura. (Respuestas; 
R,=2,R3=-1,Rc=0) 



2m 

3 

i - ' 

l^ 




2m 




2 
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2.14 Calcular las reacciones en los apoyos de la estructura siguiente. (Respuestas: 
H^=0, R^=2,25, R3=2,75) 


q=0,5 ton/m 



2.15 Calcular las reacciones en los apoyos de la estructura siguiente. (Respuestas: 
R = -5,2, R = -0,7, R, = -0,8 ton) 

ax ’ ’ ay ’ ’ bx ’ ^ 
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2.16 Calcular las reacciones en la base del marco siguiente. (Respuestas; V=3 ton, 
M=0) 




2.17 Calcular las reacciones en los apoyos de la viga siguiente. (Respuesta; 
V^=V3=2,75ton) 


3 ton 



l.Sm 111 1.5 


2.18 Calcular las reacciones en los apoyos del pórtico siguiente. (Respuestas; 
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2.19 Calcular las reacciones en el pórtico de la figura. (Respuestas; R^= - 6 , R^ =0,5, 
Rby=4 ton) 


2 ton 2 ton 0.5 ton 



2.20 Calcular las reacciones en los apoyos de la viga siguiente. (Respuestas; H^=0, 
V^=3 ton, M^=8,25 ton m contra los punteros del reloj, ¥ 3 = 1 , 5 ) 

1,5 ton/m 



2m 1 2 


2.21 Calcular las reacciones en los apoyos de la estructura de la figura. (Respuestas; 
R =20/9, R =20/3,R =-20/9, R =10/3) 

ax ’ ay ’ bx ’ by ^ 


10 ton 
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2.22 Calcular las reacciones en los apoyos del pórtico triarticulado de la figura. 
(Respuestas: -1,1; R^y=0,53; R^^= -0,5; R^y=3,67) 


3 ton 



2.23 Calcular las reacciones en los apoyos de la estructura de la figura. (Respuestas: 



2.24 Determinar las reacciones externas e internas en la estructura de la figura. 
(Respuestas: R =5,25 ton, R =3, R. = -5,25 ton, R, =6, Y=3, X= -5,25) 

\ j- ax ’ ’ ay ’ dx ’ ’ oy ’ ’ ’ ^ 


2 lon/m 
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2.25 Determinar las reacciones en los apoyos de la cadena de dos láminas siguientes. 
(Respuestas: R,,=l,14 ton, R,y=5,57, Rby=4,43, R^^= -3,14) 


2 



2.26 Calcular las reacciones en los apoyos de la estructura de la figura. (Respuestas: 
R =2, R =14/3, R =2, R, = -5/3 ton) 

ax ’ ay ’ bx ’ by ^ 
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2.27 


La estructura de la figura está formada por el arco triarticulado ABC y la 
viga DBF, que se articula en D al elemento AC y se apoya en E en un perno 
fijo al elemento BC. Se pide determinar las acciones internas ejercidas por la 
viga sobre el arco en los puntos D y E, y las reacciones externas en A y B. 


(Respuestas: Y =746 kg; Y= -1746; R =123,8; R = -166,65; R,= -123,8; 
R,=1166,65) 



2.28 Encontrar la fuerza interna en la barra AB del reticulado de la figura. 
(Respuesta: -3 ton) 


1 ton 



a 


a 
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2.29 Calcular los esfuerzos internos en todas las barras del reticulado de la figura. 
(Respuestas: HD=HF= -833,3 kg, DE=EF=667,3 kg, AD=CF= -500 kg, las 
restantes realizan fuerza nula) 



3 


3 


2.30 Calcular los esfuerzos en todas las barras del reticulado de la figura. 
(Respuestas: AB= -230,9 kg; AC=BC=115,5; BD= -173,2; CD= -115,5; 
CE=231;DE=-461,9) 
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2.31 Calcular los esfuerzos en las barras 1 a 6 del reticulado de la figura. (Respuestas; 
T=T = -400, T =320,13=240, T = -320, T =640 kg) 



2.32 Calcular los esfuerzos en todas las barras del Ejercicio 2.11. (Respuestas: 
AC=CE= -2236 kg, BD=DE=2000, AB=1000, BC=CD=0) 

2.33 Calcular los esfuerzos en todas las barras del reticulado de la figura. (Repuestas: 
Por ser estructura simétrica cargada simétricamente los esfuerzos internos son 
también simétricos. Basta resolver las barras indicadas: AB=BD= -875 kg, 
AC=CE=EG=525 kg, BC=BE=0, DE=400 kg, DG= -284,8 kg, DF= -708,3 
kg, FG=533,3kg) 



6®3m=18m 
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2.34 Calcular los esfuerzos en las barras del reticulado de la figura. (Respuestas: 
AB=BC=3354,1 kg, BD=4000, AD= -1414,2, DC= -4242,6) 



2.35 Calcular los esfuerzos en las barras del reticulado siguiente. (Respuesta: 
AB=BC=AF=FE=1000 kg, CD=DE= -1414, BD=DF=FB=0) 



2.36 Calcular los esfuerzos en las barras AB, BC, AD, DE, EF, BD, BE y EC del 
reticulado del Ejercicio 2.09. (Respuestas: AB=BC= -7,81 ton, AD=DE=EF=6 
ton, BD=BE=EC=0) 
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2.37 Calcular las reacciones en los apoyos y los esfuerzos en todas las barras del 
reticulado de la figura. (Respuestas: R3^=0, R^y= -4, R^^= -3, R^y=6, BC=BD=0, 
CD=DE=-2, AB=4, BE=-5 ton) 



2.38 Calcular las reacciones y los esfuerzos en todas las barras del reticulado de la 
figura. (Respuestas: R^ = -200; R^ = -416,7; R =616,7; AB=416,7; AI=200; 
GI=0; GF= -616,7; BC=283,3; Bfí=250; IF=1¿^,7; E3= -166,7; FE= -483,3; 
FH= -100; DC=353,5; DE= -250; CE= -75; CH= -291,7; HE=291,7 kg) 


250 kg 
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2.39 Calcular los esfuerzos en todas las barras del reticulado de la figura. 
(Respuestas: EA= -1500 kg, ED=3354, DC= -3000, DB= -1500,CA= -2121, 
CB=2121,AB=-1500) 



2.40 Calcular los diagramas de esfuerzo de corte y momento fiector de la viga del 
Ejemplo 2.1, verificando que ellos son los que se indican a continuación. 


4 
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2.41 Calcular y dibujar los diagramas de esfuerzo de corte y momento flector de las 
vigas siguientes, verificando que los diagramas son los que se indican. 



(b+c) 


2.42 Calcular los diagramas de esfuerzo de corte y momento flector de la estructura 
del Ejemplo 2.2, verificando que ellos son los siguientes. 
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2.43 Demuestre que los diagramas de momento flector y esfuerzo de corte de las 
vigas del Ejercicio Propuesto 2.05 son los que se indican. 


M V 
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2.44 Calcular y verificar que los diagramas de esfuerzo de corte y momento flector 
de la viga dada son los indicados. 


V{kg) 


2430 


lOOOkg 



2000kg 

I q=200kg/m 



M(kg. m) 


Umax” 11830 



2.45 Para la viga del Ejercicio Propuesto 2.08 demostrar que el esfuerzo de corte 
está dado por la expresión V= -qx72L y el momento flector por M= -qxVóL, 
en que x es la distancia medida desde el extremo derecho de la viga a la 
sección considerada. Dibujar los diagramas correspondientes. 
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2.46 Calcular y verificar que los diagramas de esfuerzo normal, esfuerzo de corte, 
y momento flector del portal del Ejercicio Propuesto 2.10 son los indicados. 



2.47 Calcular y verificar que los diagramas de esfuerzo normal, esfuerzo de corte y 
momento flector del portal de la figura son los indicados. 

1 Um 
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2.50 Calcular los diagramas de esfuerzos internos de la estructura dada verificando 
que ellos son los indicados. 


800kg/m 


2000kg 




M(kg-m) 



+2429 
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2.51 Calcular las reacciones en los apoyos y el diagrama de momentos del arco 
inarticulado de la figura. (Respuestas; R3^=20 ton, -10 ton; diagrama M 
como se indica) 


40ton 




M(ton 'm) 
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2.52 Calcular las reacciones y los diagramas de esfuerzo de corte y momento 
flector de la viga de dos láminas de la figura. (Respuestas: V^=7 ton, Vg=10,8, 
V^=4,2; diagramas como se muestran) 



V(ton) 
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2.53 Calcular los diagramas de esfuerzos internos del pórtico triarticulado de la 
figura. (Respuestas: R^^=0,25 ton, R^y=0,75, R^^= -0,25, R^y=0,25; diagramas 
según se muestra) 


Iton 



+ 0.25 -0,25 



III. _ 

RESISTENCIA DE 
MATERIALES Y DISEÑO 
ESTRUCTURAL 


3.1 Introducción 

E l objetivo del diseño estruetural es proveer una estructura segura y económica 
para satisfacer una necesidad específica; vivienda, hospital, infraestructura de 
transporte, o una planta industrial, entre infinitos ejemplos. Por seguridad se entiende 
la capacidad resistente de la estructura para servir sin fallas durante su vida útil. El 
aspecto económico interviene porque siempre puede haber soluciones alternativas, 
y para cada una de ellas hay un óptimo de costo mínimo, al que se procura llegar. 

En su concepción más amplia el proceso de diseño estructural consta de tres etapas: 

• Estructuración 
• Análisis 
• Dimensionamiento 

La estructuración comprende la definición de la forma, o tipo estructural, incluyendo 
el material a usar. Por ejemplo, un edificio de hormigón armado se puede estructurar 
en base a marcos, en base a muros, o a una combinación de ambos; en cada uno de 
estos casos hay que optar entre alternativas, por ejemplo, en el caso de estructura 
de marcos habrá que definir cuántas columnas tendrá cada plano resistente, es 
decir, el espaciamiento entre ellas. En el caso de un puente, puede estructurarse 
como un reticulado de acero, un arco de hormigón armado, una losa sobre vigas de 
hormigón pretensado, una losa sobre vigas de acero o una infinidad de alternativas 
que dependen principalmente de la luz a cubrir. En todo caso, la estructuración que 
prevalecerá en definitiva será aquella que, satisfaciendo todas las condiciones de 
seguridad y funcionalidad de la obra, tenga el mínimo costo. 

El análisis comprende la modelación de la estructura y el cálculo de deformaciones y 
esfuerzos internos de sus elementos. Hasta este punto, en este texto, todos los esfuerzos 
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se han concentrado en establecer conceptos sólidos de análisis a través del estudio 
de la estática y de las estructuras estáticamente determinadas. Estos conceptos son 
suficientes para abordar la tercera etapa, que es el objetivo de este Capítulo, aunque 
posteriormente se profundizará en aspectos de análisis de estructuras estáticamente 
indeterminadas, esenciales para la comprensión del comportamiento sísmico y los 
conceptos de diseño sismorresistente de estructuras. 

El dimensionamiento, comúnmente llamado también “diseño” de los elementos, 
requiere la consideración de los esfuerzos internos a que está sometido el elemento, 
del comportamiento del elemento frente a tal solicitación, en lo que obviamente 
incide el material a usar, y del nivel de seguridad que es razonable adoptar. Las 
propiedades de los materiales y su capacidad para resistir esfuerzos son temas que 
comprende la disciplina de la Resistencia de Materiales que menciona el título de 
este Capítulo. Por otra parte, cabe destacar que el diseño no es exclusivamente un 
problema de resistencia, ya que con frecuencia pueden controlar las condiciones 
de serviciabilidad, por ejemplo, la limitación de deformaciones para el adecuado 
funcionamiento o prestación de servicio de un elemento. 

El aspecto seguridad se abordará a lo largo de este Capítulo y también posteriormente. 
A nivel introductorio, en términos muy generales, puede decirse que se entiende por 
seguridad el evitar que la estmctura o elemento alcance o sobrepase un estado límite 
hasta el cual se considera que el comportamiento de la estructura es aceptable. Tal 
estado límite es el de falla o colapso de un elemento o de la estructura completa. Para 
establecer una medida cuantitativa de la seguridad se introduce el concepto de factor de 
seguridad cuya evaluación requiere comparar la “demanda” de resistencia (solicitación 
o carga) con la capacidad “suministrada” a la estmctura (su resistencia máxima). 

La concepción más simplista del factor de seguridad puede ilustrarse con el siguiente 
ejemplo; el cable de una grúa debe ser capaz de resistir una carga de 3 toneladas, y se 
ha seleccionado un cable de acero de calidad y sección tal que su resistencia nominal 
de rotura es de 5 toneladas. Decimos entonces que el factor de seguridad (FS) a la 
rotura del cable es: 

FS = - = 1,7 
3 

El hipotético problema anterior nos induce de inmediato a pensar que si existiera 
certeza de que la carga máxima no excederá de 3 toneladas, bastaría con una 
resistencia levemente superior para evitar la rotura, y por tanto se podría usar un 
cable más económico. Sin embargo, en la realidad hay incertidumbre respecto al 
valor preciso de la carga que el operador puede ser requerido de alzar, como también 
respecto de la resistencia última real del cable utilizado en esa grúa en particular. 
En rigor se trata de un problema probabilístico, ya que tanto la solicitación como la 
capacidad resistente son variables aleatorias. 
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Por ello el diseño se apoya en normas. Las normas establecen requisitos mínimos 
que deben cumplirse, los que han resultado de conjugar antecedentes provenientes de 
tres fuentes: estudios teóricos, evidencia experimental, y la experiencia. Los estudios 
teóricos ofrecen modelos analíticos para el tratamiento de los fenómenos físicos 
y aportan resultados de los casos típicos de interés. Los estudios experimentales 
permiten abordar problemas muy complejos de modelar y analizar teóricamente, 
y recolectar datos básicos como las propiedades de los materiales. La experiencia 
aporta el conocimiento de la práctica profesional y de la industria, en cuanto a lo que 
ha dado buenos o malos resultados en el pasado. 

Hay dos tipos de normas claves para el diseño. Las normas de cargas que especifican 
las solicitaciones a utilizar para condiciones de viento, nieve, sismo, sobrecargas 
de uso, entre otras; ello es muy útil porque entregan los valores a usar en los casos 
más comunes, evitando al calculista estudiar individualmente un tema de por sí 
complejo por la incertídumbre de las cargas. Las normas de diseño de los materiales 
(acero, madera, hormigón, albañilería) entregan los requisitos mínimos que deben 
cumplirse en el diseño. Las normas mencionadas son bastante extensas porque 
cubren un sinnúmero de aspectos de detalle. La presentación y discusión de aspectos 
normativos se aleja considerablemente del objetivo de este texto, que es enfatizar 
en los conceptos básicos del dimensionamiento de elementos estructurales. Por 
ello, sólo se recapitulará sobre el tema al final de este Capítulo, después de haber 
introducido al lector al diseño estructural. 

3.2 Elementos Sometidos a Carga Axial 

3.2.1 Concepto de Tensión Unitaria 

En la medida que se progresa en el proceso de diseño es necesario ir concentrando 
la atención en zonas cada vez más puntuales de la estructura. Desde el análisis del 
equilibrio estático global iniciado en el Capítulo 1, se llegó al final del Capítulo 2 
a la evaluación de esfuerzos internos en secciones a lo largo de los elementos de la 
estructura. Ahora, para dimensionar una sección es necesario saber que ocurre en 
cada punto de ella, pues habrá que comparar la solicitación en el punto más crítico 
de la sección con la resistencia del material que la constituye. 

La necesidad de analizar el esfuerzo que realiza el material en cada punto se hace 
evidente si se piensa en dos elementos distintos y se desea saber en cuál de ellos 
el material está trabajando más intensamente. Para ello se introduce el concepto 
de tensión, que corresponde a la fuerza que se transmite por unidad de área de la 
sección. En el caso de elementos sometidos a esfuerzo normal (axial) únicamente, 
tema de esta Sección, la tensión axial se define como: 

P 

a = — 

A 


(3-1) 
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en que P es el esfuerzo normal que se transmite a través de la sección transversal 
de área A. En la literatura técnica se utiliza comúnmente la letra griega sigma 
(ese), inicial de stress (tensión en inglés). La tensión axial puede ser de tracción o 
compresión, en correspondencia con el sentido (signo) del esfuerzo interno normal. 
La Fig. 3.1 ilustra el sentido físico del concepto de tensión; si el área total A de la 
sección se cuadricula de modo de dividirla en un conjunto de cuadrados de área 
unitaria, o es la fuerza que se aplica sobre cada cuadrado. 

El concepto de tensión es equivalente a lo que en física se define como presión 
o fuerza por unidad de superficie. Típicamente la física lo utiliza para referirse a 
estados de carga que actúan en forma distribuida sobre una superficie. El lector 
está familiarizado con una serie de aplicaciones del concepto de presión; la presión 
atmosférica, la presión sanguínea, la presión del agua, la presión de un neumático, 
etc. La presión atmosférica se debe al peso del aire que se extiende desde el punto en 
consideración hasta el límite superior de la atmósfera. En el ser humano, la sangre 
circula impulsada por la contracción del ventrículo izquierdo, que bombea sangre a 
todos los órganos y tejidos (presión sistólica), cuando el corazón se relaja, disminuye 
la presión del sistema arterial (presión diastólica). La Tabla 3.1 da valores típicos de 
la presión en varios casos comunes. Las unidades más usuales de presión son los 
centímetros de Mercurio (barómetro de Torricelli), la Ib/pulg^ y el kg/cm^ En este 
texto se usará el kg/cm^ como unidad de tensión, por cierto entendiendo el kilogramo 
como kilogramo peso o fuerza. 



Figura 3.1 Tensión axial 
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TABLA 3.1 Ejemplos de presión 


Presión 

Unidad Típica 

Kg/cm^ 

atmosférica 

1 atmósfera = 76 cm Hg 

1,03 

arterial sanguínea (sistólica/diastólica) 

12/8 cm Hg 

0,16/0,11 

intraocular normal 

0,8 - 2,2 cm Hg 

0,01-0,03 

aire neumáticos 

28 lb/pulg2 

2 

red de agua potable 

57 - 85 lb/pulg2 

4-6 

fractura del hormigón 

3000 - 5000 lb/pulg2 

150-350 

a 200 m de profundidad en el mar 

307 lb/pulg2 

21,6 

gas licuado (interior cilindro) 

113 lb/pug2 

8 

gas (red domiciliaria) 

2,5 Ib/pulg^ 

0,18 

vacío 

0 

0 



rmriTn 


Figura 3.2 Concentración de tensiones por carga puntual 

La distribución de tensiones en una sección sometida a esfuerzo axial puede no 
ser uniforme (constante) sobre la sección. En efecto, el estado de tensiones puede 
alterarse por diversas singularidades como por ejemplo; la aplicación de una carga 
concentrada, la existencia de una perforación, un cambio de tamaño de la sección, 
transmisión de cargas por pernos, soldaduras, etc. 

La Fig. 3.2 muestra en forma esquemática la distribución de tensiones en la 
proximidad del punto de aplicación de una carga concentrada, donde se produce una 
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concentración de tensiones (tensiones más intensas), que se “suavizan” en la medida 
que la sección se aleja del extremo cargado. La Fig. 3.3 muestra una placa que tiene 
un agujero circular, sometida a tensiones de tracción uniformes en sus extremos; 
pese a la carga uniforme, en la sección que atraviesa la perforación se producirán 
tensiones mayores junto a ésta. 




__ 

- 

^ - 



! 

O 


) 

1 



— 

’V- 




Figura 3.3 Concentración de tensiones por discontinuidad del material 

3.2.2 Concepto de Deformación Unitaria 

Por primera vez en este texto se considerarán las deformaciones de los materiales. 
Ello porque es necesario para comprender su comportamiento, y también para poder 
analizar estructuras hiperestáticas. Conviene insistir de todos modos en que las 
deformaciones de las estructuras son en general pequeñas, de modo que en la gran 
mayoría de los casos la hipótesis de cuerpo rígido se satisface con aproximación 
satisfactoria. Considérese una barra de largo L como la de la Fig. 3.4.a, a la que 
se aplica una carga axial P de tracción, como muestra la Fig. 3.4.b. Debido a la 
carga, cualquiera sea el material, la barra experimentará una elongación 8 (muy 
exagerada en la figura para apreciarla mejor), y su largo final será L =L+8. Se define 
la deformación unitaria del elemento, designada por la letra griega epsilon, como 



El significado de s es la deformación que experimenta cada unidad de longitud del 
elemento original. En la barra de la Fig. 3.4.a se han marcado las unidades de longitud 
como en una regla (centímetros por ejemplo), en la Fig. 3.4.b la distancia entre las 
marcas ha aumentado; e es lo que se ha alargado cada unidad de longitud. Por ello, la 
barra completa que tiene L unidades de longitud, se ha estirado en la cantidad 8=Le, 
lo que también se concluye, obviamente, de la Ec. 3-2. Cabe entonces enfatizar la 
gran diferencia conceptual que existe entre la deformación global o alargamiento 8 
y la deformación unitaria e. Notar incluso que mientras 8 puede por ejemplo medirse 
en centímetros, e no tiene unidades. 

Si el lector tiene alguna duda sobre la explicación de la Fig. 3.4, puede hacer un 
experimento muy simple, utilizando un elástico ancho y marcando líneas a un 
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centímetro de distancia. Al estirar el elástico aplicando una fuerza de tracción axial 
podrá reflexionar sobre la diferencia entre 5 y e. 



Figura 3.4 Deformación unitaria 

3.2.3 Ley de Hooke 

Robert Hooke (1635-1703), científico inglés contemporáneo de Newton, enunció su 
ley general que relaciona las tensiones con las deformaciones de los materiales. En 
esta sección se presentará el caso particular de los elementos sometidos a esfuerzo 
axial exclusivamente, por medio de un ensayo de tracción uniaxial. 


A 



Figura 3.5 Esquema del ensayo de tracción uniaxial 

El ensayo de tracción se realiza sobre una muestra de material o probeta (Fig. 3.5) que 
se prepara dejando una zona central de sección transversal A perfectamente constante 
mientras los extremos se ensanchan para permitir tomarla con las mordazas de la 
máquina que ejercerá la fuerza de tracción. La sección varía gradualmente con el 
propósito que así también lo hagan las tensiones de tracción, de modo que en la zona 
central éstas sean uniformes. A su vez, en la zona central se marcan dos líneas a una 
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distancia L conocida, entre las cuales se medirá la elongación de la barra mediante un 
deformómetro mecánico o un instrumento electrónico muy sensible llamado LVDT 
(Low Voltage-Displacement Transducer). 

El ensayo consiste en aplicar una deformación axial a la probeta de modo de aumentar 
P progresivamente, leyendo para cada valor de P la elongación 8 y calculando la 
tensión o=P/A, en que A es el área inicial de la sección, y la deformación unitaria 
8=8/L, las que se grafican resultando un gráfico como el de la Fig. 3.6. 



Figura 3.6 Material lineal-elástico (Hookeano) 

Del experimento se concluye la Ley de Hooke: las tensiones y deformaciones 
unitarias son directamente proporcionales. Lo que se expresa mediante la relación 
tensión-deformación. 


a = Es (3-3) 

en que E es el llamado módulo de elasticidad, que es una constante diferente para 
cada material. Como la relación anterior corresponde a una línea recta (Fig. 3.6) se 
dice que el material es lineal. Por suerte la mayoría de los materiales presentan esta 
propiedad, de modo que la Ley de Hooke se usa ampliamente en análisis. Hay que 
destacar sin embargo, como se confirmará luego, que la linealidad es válida sólo 
mientras las tensiones se mantengan a un nivel de intensidad bajo o moderado. 

Si el ensayo descrito se revierte removiendo paulatinamente la carga, calculando 
nuevamente para cada valor de P y 5 la tensión unitaria o y la deformación unitaria 
8, se observará que los puntos (8, o) correspondientes caen sobre la misma línea 
recta obtenida durante el proceso de carga, volviendo finalmente al origen O con 
deformación nula para la carga nula. Los materiales que presentan esta propiedad, 
se denominan materiales elásticos, y se dice que tienen la propiedad de recuperar la 
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deformación experimentada frente a una carga. También, como se verá más adelante, 
la elasticidad se mantiene siempre que no se excedan ciertos límites de deformación. 
La combinación de las propiedades de linealidad y elasticidad conforman lo que se 
denomina un material Hookeano. 

Utilizando las definiciones de las Ecs. 3-1 y 3-2 la relación tensión-deformación 
dada por la Ec. 3-3 puede escribirse 

A L 

o bien 

AE 

que permite calcular la deformación total 5 que experimenta un elemento sometido a 
un esfuerzo axial P, si se conocen sus propiedades (largo L, sección A) y el módulo 
de elasticidad del material (E). La Ec. 3-5 puede escribirse también como 

AE 

P = k5 con k = (3-6) 

en que k, que es sólo una propiedad del elemento, se denomina su rigidez. La rigidez 
es la fuerza axial que hay que aplicar a la barra para producirle una elongación unitaria. 
La Ec. 3-6 se denomina relación fuerza-deformación de un elemento sometido a carga 
axial; ella podría haberse obtenido del mismo ensayo de tracción antes descrito, pero 
dibujando P-8 en vez de las tensiones unitarias y deformaciones unitarias (a-e). La gran 
diferencia es que infinitas barras distintas de un mismo material producirían infinitas 
líneas P-5 de distinta pendiente k, mientras que las infinitas barras producen una sola 
línea a-s de pendiente E. Es decir, cada barra tiene su propia rigidez, pero todas las 
barras de un material tienen el mismo módulo de elasticidad. 

Finalmente, es necesario señalar que a pesar de haber descrito estas propiedades 
mediante un ensayo de tracción, ellas son por lo general igualmente válidas en 
compresión. Los límites de validez tanto en tracción como compresión se discutirán 
posteriormente para cada uno de los materiales estructurales: acero, madera y 
hormigón. 

Ejemplo 3.1 

Calcular la elongación de una barra de acero de 12 mm de diámetro y 3 m de largo 
sometida a una carga de 3 toneladas. El módulo de elasticidad del acero es 2.100.000 
kg/cm^. 


(3-4) 


(3-5) 
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Solución: La barra tiene sección transversal A=ndV4 en que d es el diámetro: 


A = 


n{l,2f 

4 


= 1,13 cm^ 


6 


PL 

AE 


3000-300 

1,13-2100000 


= 0,38 cm = 3,8 mm 


Ejemplo 3.2 

Dos alambres de 2 metros de largo y sección circular sostienen en conjunto una carga 
de 1000 kg. Uno es de cobre, con módulo de elasticidad 1.130.000 kg/cm^ y 
diámetro 4 milímetros, y el otro es de aluminio, de módulo de elasticidad E^ =725.000 
kg/cm^ y diámetro 6 milímetros. ¿Cuál es el esfuerzo axial de cada alambre?. 

Solución: En este ejemplo se aborda la solución de un caso hiperestático. Es quizás 
el caso hiperestático más sencillo que pueda pensarse, y por ello mismo es muy útil 
para ilustrar los conceptos. Se trata de un problema de partícula, el equilibrio del 
punto B. Llamando a las fuerzas en las barras y respectivamente, la estática 
permite escribir la ecuación de equilibrio 


Tcu + T„= 1000 (i) 

Claramente la estática es insuficiente para resolver el problema: proporciona una sola 
ecuación y hay 2 incógnitas. Si los alambres fueran idénticos, se podría argüir que 
cada uno debería soportar 500 kg, pero como son distintos, no se puede especular 
sobre relación alguna entre ellos. Es necesario entonces incorporar las deformaciones 
de los alambres, que cumplen con la Ley de Hooke; luego pueden escribirse las 
relaciones fuerza-deformación (Ec. 3-5): 


- "^cuL 

^Cu ~ . p, 

■^Cu^Cu 


(ii) 


5 


Al 


Ta,L 

AajEa, 


(iii) 
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2m 


A 


9 « 


lOOOkg 


(a) 


'Cu 


*A1 


B 


1000 


(b) 


Figura E3.2 

Haciendo un recuento de incógnitas, hasta el momento se tienen 4: 8^,^ y 

8^i. Falta entonces una ecuación, que se obtiene de fijarse en las condiciones que 
deben cumplir las deformaciones, lo que típicamente se denomina estudiar la 
compatibilidad geométrica. En este caso ella es muy simple, porque ambos alambres 
unidos en el punto B deben experimentar igual elongación, luego 

Scu = (iv) 

lo que completa el sistema de 4 ecuaciones necesarias para determinar las cuatro 
incógnitas. Las tres herramientas utilizadas: equilibrio, relaciones fuerza- 
deformación y compatibilidad geométrica, constituyen la metodología general 
para la solución de problemas estáticamente indeterminados, como se establecerá 
posteriormente. Volviendo a la solución del sistema de ecuaciones, con la ecuación 
iv, las ecuaciones ii y iii permiten escribir: 

T T 

■^Cu _ -^Al 
•'^Cu^Cu •'^Al^Al 


j _ dcuEcu T _ 0.4^ 1130000 T. 

^ 0,6"-725000 


= 0,693T^, 


que combinada con la ecuación i entrega T^^=409,3 kg y =590,7 kg. 
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3.2.4 Diseño de Elementos de Acero en Tracción 
a) Propiedades del Acero Estructural 

Para abordar el diseño es necesario estudiar las propiedades del acero más allá del 
comportamiento inicial lineal-elástico descrito en la sección anterior. Para ello, se 
prolonga el ensayo de tracción antes descrito hasta la rotura del material. Como 
resultado se obtiene un gráfico como el de la Fig. 3.7. La Fig. 3.7.a muestra la curva 
completa hasta la rotura, mientras la Fig. 3.7.b es un detalle de la parte inicial. 

En este gráfico se distinguen tres fases de comportamiento del acero estructural: 

• El rango lineal-elástico en que se cumple la ley de Hooke, esto es, tensiones y 
deformaciones unitarias son directamente proporcionales, y las deformaciones 
son recuperables, es decir desaparecen una vez removida la carga. 

• La zona de fiuencia. Una vez alcanzado el límite elástico o punto nominal de 
fluencia caracterizado por la tensión a^, o tensión de fluencia, y la deformación 
unitaria de fluencia s^, la probeta no es capaz de tomar más carga y se deforma 
plásticamente bajo tensión constante a^. Dado que el módulo de elasticidad de los 
aceros estructurales es aproximadamente constante, el valor de depende de la 
tensión nominal de fluencia a , es decir, de la calidad del material. La elongación 
plástica irrestricta de la probeta finalmente se detiene para una deformación 
unitaria del orden del 1% al 2%, típicamente igual a 10 ó 20 veces e^. 

• Las zonas de endurecimiento y estricción. Al detenerse la deformación bajo carga 
constante en e^, es necesario aumentar la carga para aumentar la deformación, 
o sea, el acero se pone repentinamente más rígido después de haber fluido 
plásticamente; de ahí el nombre de zona de endurecimiento de este rango del 
comportamiento. En todo caso, la barra no alcanza jamás la rigidez inicial 
proporcional a E sino un porcentaje no mayor del 10 ó 20% de E. A medida que se 
aumenta la carga, la deformación progresa hasta llegar a la resistencia de máxima 
tracción a con deformación unitaria e^. En los aceros estructurales e^ puede llegar 
a ser 200 veces e^, lo que denota una propiedad fundamental de este material, su 
ductilidad, que se define como: 


lt = ^ (3-7) 

La ductilidad es una propiedad fundamental del acero, de gran importancia en 
relación con el modo de falla de los elementos estructurales, tanto metálicos como 
de hormigón armado. En efecto, bajo condiciones que eliminan la posibilidad de 
fallas por inestabilidad en perfiles metálicos, o fractura del hormigón en elementos 
de hormigón armado, el elemento estructural llega a su capacidad última después 
de grandes deformaciones plásticas, tipo de falla diametralmente opuesto al de un 
material frágil, como el vidrio, la loza, o el hormigón sin armar, que se caracterizan 
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por una falla abrupta o explosiva pues no presentan comportamiento plástico. La 
ductilidad es de gran relevancia para el diseño sísmico, ya que permite diseñar 
estructuras capaces de incursionar al rango inelástico, deformándose plásticamente 
mientras mantienen su resistencia, sin fracturarse ni colapsar en forma prematura. 



£y 0,01-0,02 E 

I Zona de fluencia i 


Rango lineal—elástico 

(b) 


Figura 3.7 Relación tensión-deformación del acero estructural 
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Volviendo a la discusión de la relación o-8, cabe destacar que la resistencia real 
del material es mayor que o^, ya que la sección de la probeta, en esta fase final, ha 
disminuido a medida que se ha elongado, pero la propiedad relevante en diseño 
estructural es precisamente o^. Al progresar el ensayo después de alcanzado o^ la 
deformación deja de ser imiforme a lo largo de la probeta y se concentra en la sección 
más solicitada, dando lugar el fenómeno de estricción o formación de un “cuello” 
notorio donde finalmente se produce la fractura. La deformación unitaria nominal de 
fractura (referida al largo L de la probeta) varía considerablemente dependiendo de 
la geometría de la probeta (largo y sección) alcanzando valores entre 25 y 40%; estos 
valores, y la curva a-e para e>e ^ son en realidad irrelevantes, ya que corresponden 
a un estado de deformaciones no uniforme en que la zona crítica se deforma 
plásticamente mientras otras porciones de la barra se descargan elásticamente. 

La Fig. 3.7.b muestra también que la descarga desde cualquier punto del rango 
inelástico ocurre con pendiente paralela a la rigidez del rango elástico, sin embargo, 
la deformación no vuelve a cero, queda entonces una deformación permanente o 
remanente, o simplemente como se ha llamado antes, deformación plástica. 

Cabe mencionar que la curva real en un ensayo de compresión difiere de la real de 
tracción, ya que en la fase final el área de la sección aumenta en vez de disminuir; sin 
embargo, ello no tiene importancia desde el punto de vista del diseño, ya que se trabaja con 
la relación a-s con área constante, la que se supone simétrica en tracción y compresión. 

El acero estructural para perfiles metálicos se produce mediante laminación en 
caliente, entregándose en Chile en planchas de espesores entre 5 y 50 mm. Planchas 
delgadas entre 0,4 y 4 mm de espesor se obtienen de un segundo proceso de laminado 
en frío. No hay en Chile laminadores pesados para producir perfiles estructurales 
directamente, por ello, éstos se fabrican por doblado en frío o uniendo planchas 
mediante soldadura. 

Una propiedad fundamental del acero estructural debe ser su capacidad de mantener 
su ductilidad a pesar de la severidad de los procesos de soldadura, doblado, y corte 
oxiacetilénico. Para ello debe controlarse la composición química del material, 
principalmente los elementos Mn, Si, P y S. Las normas establecen límites para 
estos elementos y especifican los valores mínimos de las propiedades mecánicas de 
fluencia, resistencia de rotura, y elongación de rotura (o^, o^. y s_.) que se presentan en 
la Tabla A. 1 del Apéndice A. 

Los elementos químicos más importantes son el C y el Mn, que al aumentar, 
incrementan la resistencia (o y o_,) pero disminuyen la ductilidad (s_,) y la soldabilidad. 
Otros componentes como ¿r. Ni, Cu son beneficiosos para proveer resistencia a 
la corrosión y también mejorar la ductilidad; se incorporan en aceros especiales 
resistentes a la corrosión en cantidades del orden de 0,5%. 



Cap. III / Resistencia de Materiales y Diseño Estructural 


219 


Se aprovecha de comentar aquí que los resultados de ensayos de tracción en barras de 
acero para hormigón armado de producción nacional son similares a los antes descritos. 
Excepto que se ha observado que el acero calidad A63-42H no presenta una zona clara 
de fluencia sino pasa directamente del rango lineal elástico al endurecimiento; ésta 
no es ima característica deseable, pues la zona de fluencia constituye un elemento de 
control que garantiza que la fuerza que desarrolla el acero permanece estacionaria 
antes de entrar al endurecimiento. Las propiedades mecánicas básicas que deben 
cumplir los aceros de refuerzo para hormigón armado se presentan en la Tabla H. 1 del 
Apéndice H. Esta tabla entrega también otras propiedades de las barras de acero como 
las características de los resaltes, diámetros y longitudes comercialmente disponibles, 
área de la sección, perímetro, peso, y marcas de identificación según la calidad. 

Cabe destacar que los valores de resistencia especificados en las Tablas A. 1 y H. 1 antes 
referidas corresponden a valores mínimos que en general son excedidos. Por ello las 
calidades de referencia de los aceros se llaman nominales, pues los materiales no las 
cumplen exactamente, sino deben estar siempre por sobre ellas pero nunca por debajo. 

b) Condiciones de diseño 

El criterio de diseño de elementos de acero en tracción comprende dos verificaciones 
básicas; resistencia y esbeltez. Para la resistencia se comprueba que la tensión de 
trabajo del elemento no exceda la tensión admisible del material. La tensión admisible 
es el límite de resistencia que se puede aprovechar del material dejando un margen 
de seguridad razonable para garantizar su buen comportamiento, sin descuidar la 
necesaria economía. En el acero estructural se considera como resistencia límite, o 
condición de falla, a la resistencia de fluencia o^. Aunque en realidad la resistencia 
de rotura a_. es un 50% más alta, se estima que las deformaciones necesarias para 
alcanzarla son excesivas desde el punto de vista práctico. Establecida como 
resistencia límite, se adopta un factor de seguridad (FS), que en este caso se toma 
igual a 1,67, de modo que la tensión admisible es 


í^adm=^ = 0.6(7y (3-8) 

La tensión de trabajo del elemento es su esfuerzo normal N dividido por el área neta 
de su sección transversal. La condición de diseño por resistencia es entonces: 



El esfuerzo normal N es el que proviene del análisis de la estructura sometida a las 
cargas de servicio, por ejemplo cargas de peso propio y permanentes más sobrecargas 
de uso (PP+SC). El área neta se obtiene de considerar la reducción de la sección, por 
ejemplo por las perforaciones en uniones apernadas, o la concentración de tensiones 
en puntos aislados cuando se usan uniones soldadas. 
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La segunda condición de diseño establece un límite máximo de esbeltez. La esbeltez 
X se define como el cuociente entre la longitud L del elemento y el radio de giro “i” 
de la sección 



en que I es el momento de inercia de la sección y A su área. El radio de giro es una 
propiedad de la sección asociada a la forma en que se distribuye el material en ella. 
Manteniendo el área A de la sección constante, el radio de giro aumentará mientras 
más grande sea el momento de inercia I, es decir, mientras más se aleja el material 
respecto del eje correspondiente (Fig. 3.8). Estas propiedades (i e I) se discutirán en 
mayor detalle en la Sección 3.2.6 cuando se estudien los elementos en compresión, 
caso en el cual son de primordial importancia. Por el momento, cabe señalar que la 
limitación de esbeltez tiene por objeto evitar que, aún satisfaciendo la verificación 
de resistencia, resulten elementos excesivamente delgados para su longitud. Ello por 
varias razones; primero para cubrirse de una falla de inestabilidad por compresión, a 
la que los elementos esbeltos son especialmente vulnerables, compresión que podría 
ocurrir frente a una eventual inversión de esfuerzos para una condición de carga 
distinta de la analizada; y segundo, para proteger del daño a que pueden quedar 
expuestos los elementos extremadamente esbeltos durante la fabricación y montaje 
de la estructura, o durante su uso, por vibraciones indeseadas o cargas accidentales 
en tareas de mantención, reparación, pintura, etc. La condición de diseño establece 
los siguientes límites de esbeltez: 


240 (para elementos principales) 

300 (para elementos de arriostramiento) 


Figura 3.8 


y', 


’-^ 

1 

i 

1 

f -■ 

X 

CG 

f 

1 

1 

1 

1 

X 


Perfiles ángulo en posición “espalda a espalda” 


(3-11) 


Como se mencionó antes, en la propiedad de radio de giro (Ec. 3-10) interviene el 
momento de inercia, cuya definición se verá posteriormente, pero que cabe anticipar 
depende del eje de referencia escogido en la sección. Volviendo al caso de perfil TL 
de la Fig. 3.8, la Tabla A.2 de propiedades de este tipo de perfiles presenta el radio 
de giro con respecto a dos ejes: 
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en que e dependen de la distancia de separación d entre los ángulos (la Tabla 
incluye fos casos d=0, 2, 4, 6, 8 y 10 mm). El menor radio de giro, y por lo tanto el 
crítico, es siempre i^ para perfiles TL. 

c) Retículados de acero 

Como se sabe, los retículados son estructuras típicas en que sus elementos están 
sometidos sólo a esfuerzo axial, tanto en tracción como en compresión. El diseño de 
éstos últimos se verá más adelante, pero se aprovechará de introducir los retículados 
aquí. Existe una enorme gama de posibilidades para conformar retículados con 
distintos tipos de elementos, de acuerdo a los requerimientos de resistencia. Muy 
utilizados son los perfiles ángulo, doble-ángulo, canal, te, tubo, etc., como muestra 
la Fig. 3.9. Los empalmes o uniones de los elementos pueden hacerse mediante 
soldadura o pernos; con frecuencia el espacio para desarrollar la longitud de soldadura 
necesaria, o para ubicar los pernos respetando las distancias mínimas exigidas entre 
ellos o a los bordes del perfil, puede obligar a usar planchas suplementarias en los 
nudos, las que se conocen con el nombre de gussets. 

Como ejemplo considérese el diseño del reticulado de la Fig. 3.10. La primera etapa 
del diseño es el proceso de análisis; en este caso el cálculo de reacciones y esfuerzos 
internos en todas las barras del reticulado. Las reacciones verticales en los apoyos 
A y D son claramente R^=Rp=10 ton. Continuando la solución se encuentran los 
esfuerzos axiales en todas las barras, los que se resumen en la Tabla 3.2. Luego procede 
el dimensionamiento de todas las barras, para lo cual se deben buscar perfiles que 
satisfagan las condiciones de diseño antes señaladas (Ecs. 3-9 y 3-11). A continuación 
se considerarán las barras AB y BC, y el material se escogerá calidad A37-24ES. 

TABLA 3.2 Esfuerzos internos en las barras del retieulado de la Fig. 3.10 


Barras 

Fuerza Axial (ton) 

Tipo 

BC 

8,66 

Tracción 

AEyGD 

-15,00 

Compresión 

AByCD 

13,00 

Tracción 

EByCG 

-4,33 

Compresión 

BFy FC 

4,33 

Tracción 

EFyFG 

-12,50 

Compresión 
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Figura 3.10 Forma del reticulado estudiado y cargas aplicadas 


Para la barra AB, N=13 ton, de modo que aplicando la Ec. 3-9 se tiene; 

«^trabajo = ^ < 0,00^ = (O, 6) (2400) = 1440 kgW 

'^neta 

es decir, el área neta mínima requerida para satisfacer condición de diseño es; 


. 13000 2 

A„e,a=TTT:r = 9,03cm 


Como se ha mencionado, el concepto de área neta toma en cuenta que los perfiles 
metálicos deben empalmarse mediante soldaduras o pernos, lo que se traduce en 
concentración de tensiones o reducción de material producto de las perforaciones. 
Las normas distinguen diversas situaciones y formas de determinar el área neta; aquí, 
por simplicidad, y para fines de prediseño, se usará como una firacción constante del 
área total A de la sección transversal; 


A„e. = 0,85A (3-12) 

Luego, para la barra AB se requiere un perfil de sección total 

A ^ ^ M2=io, 62 cm' 

0,85 0,85 



224 


Fundamentos de Ingeniería Estructural 


y utilizando las Ecs. 3-10 y 3-11 el radio de giro requerido es; 


í>_L=«Z„,6, 

240 240 


Buscando en la Tabla A.2 para perfiles TL, se encuentra que el perfil más liviano que 
satisface ambas condiciones es el TL6x8,77 que tiene A= 11,2> 10,62 e i^=l,86>l,69. 

Se completa el diseño del cordón inferior con la barra BC. Las áreas neta y bruta 
requeridas son; 


* 8660 ^ 2 
A„eta =-= 6 cm 

““ 1440 


A =-= 7,06 cm^ 

0,85 


y el radio de giro requerido es; 


L >- 


406 
240 ~ 240 


= 1,69 


El perfil más económico que satisface ambas condiciones es el TL6,5x5,89 con 
área 7,5 cm^ e i,j=2,05 cm. Notar que por ser distintos los perfiles escogidos para los 
elementos AB (igual a CD) y BC, es necesario realizar empalmes en los nudos B y 
C (Fig. 3.10) para materializar la conexión entre ambos perfiles. Es posible también 
decidir mantener el perfil TL6x8,77 a lo largo de todo el cordón inferior (elementos 
AB, BC y CD), despreciando la posible economía por la posible reducción de peso del 
elemento BC, pero con la ventaja de tener un empalme más simple en los nudos B y C. 

3.2.5 Diseño de Elementos de Madera en Tracción 
a) Propiedades de la madera 

Las propiedades mecánicas de la madera presentan gran variación, dependiendo 
de la especie, la zona donde se desarrolla el árbol, el contenido de humedad de la 
madera y el tipo de solicitación. 

Es de conocimiento común que ciertas especies como el roble y el eucaliptos son 
particularmente densas y resistentes, mientras lo contrario ocurre con el pino y el 
álamo. Sin embargo, el crecimiento del árbol es muy dependiente de las condiciones 
ambientales (temperatura, precipitación, calidad del suelo, manejo forestal, 
asoleamiento) de manera que no sólo las propiedades de una especie pueden variar 
considerablemente dependiendo de la localidad en que se ha desarrollado el árbol, 
sino que, aún en una misma localidad son de hecho muy heterogéneas. 
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Figura 3.11 Tipos de esfuerzos en madera: a) traeción paralela a las fibras, b) traceión 
normal a las fibras, e) compresión paralela, d) compresión normal, e) cizalle en plano radial, 
f) cizalle en plano tangencial. 

La Tabla M.l presenta algunos datos a modo de ejemplo (más información puede 
encontrarse en la referencia original, Instituto Forestal, 1967). Las propiedades 
mecánicas de la madera se presentan en términos de la tensión en el límite de 
comportamiento lineal o límite de proporcionalidad, y la tensión a de ruptura (Fig. 
3.13), para flexión, compresión (axial y normal a las Abras), tracción, y las tensiones 
de rotura a cizalle radial y tangencial (ambos paralelos a las Abras longitudinales de la 
madera, pero con plano de cizalle radial, perpendicular a los anillos de crecimiento, o 
tangencial, tangente a los anillos de crecimiento), además del módulo de elasticidad 
E. La Fig. 3.11 muestra el signiflcado de los distintos tipos de esfuerzos mencionados. 
Se puede observar en la Tabla M.l que para una misma muestra de madera las 
propiedades en flexión, compresión y tracción son muy disímiles; básicamente, esta 
es la característica de los materiales llamados anisótropos, cuyas propiedades flsicas 
y mecánicas varían según la dirección considerada. La Tabla M. 1 no incluye datos 
para tracción perpendicular a las fibras porque en esa dirección la resistencia de la 
madera es muy baja. 


La presencia de agua en la madera tiene varias implicancias de interés. Como todo 
tejido vivo, la madera contiene una fuerte proporción de agua. Parte de esta agua está 
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en combinación con las sustancias constituyentes de la madera y permanece constante 
en cantidad. Existe además una cantidad de agua que no forma parte integrante de 
la madera, que puede eliminarse por secamiento y que constituye la humedad de la 
madera. Esta humedad se presenta en dos formas: como humedad de saturación de 
las fibras, retenida por las membranas celulósicas, y como agua libre, contenida en los 
espacios intercelulares. La madera del árbol recién cortado tiene un alto contenido de 
humedad, entre 40 y 250%, medida en relación con el peso seco de la madera como se 
define más adelante. Cuando se elimina toda el agua libre, la humedad llega al punto 
de saturación de las fibras, que, aunque varía según la especie, es de aproximadamente 
30%. El agua libre no tiene influencia sobre el volumen de la madera; por el contrario, 
el agua de saturación es de la mayor importancia al considerar la hinchazón y la 
contracción de la madera. En efecto, cuando la humedad baja del 30%, la madera 
empieza a contraerse y estas contracciones son proporcionales a la humedad perdida 
bajo el 30%. La madera se contrae más tangencialmente (Eg=reducción del perímetro 
de los anillos de crecimiento) que radialmente (e|^=reducción del tronco en dirección 
radial), mientras la contracción longitudinal (e ,=paralelo a las fibras) es insignificante 
(Fig. 3.12). Estas deformaciones varían considerablemente con la especie, valores 
típicos para 0% de humedad son Eg=0,08, e =0,04 y Ep=0,002, y para 15% de humedad 
Eg=0,04, E =0,015 y E =0,001. Inversamente, la madera se hincha al aumentar su 
contenido de humedad, comportamiento que queda gobernado por las mismas 
relaciones que rigen la contracción. 

Uno de los métodos para medir la humedad es el de secado al homo. Las muestras se 
mantienen a una temperatura ligeramente superior a 100°C entre 12 y 48 horas hasta 
que se alcance un peso constante. La humedad se determina con la siguiente fórmula: 

. . ^ (Peso muestra húmeda-Peso seco) 

H = Humedad(%) = ^^-^100 (3-13) 

Peso seco 


Volumen 

contraído 



Figura 3.12 Contracción de la madera por pérdida del agua de saturación 
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Por su higroscopicidad, la madera es capaz de absorber y exhalar humedad por 
contacto con el agua o el aire. Bajo una prolongada exposición a un determinado 
ambiente, el contenido de humedad se estabiliza, experimentando ligeras variaciones 
diarias y estacionales. Se dice entonces que la madera ha llegado a la humedad de 
equilibrio. La humedad de equilibrio de maderas expuestas a la intemperie en Chile 
varía en general entre 12 y 18%. 

La resistencia y el módulo de elasticidad de la madera son inversamente 
proporcionales al contenido de humedad, como se observa en la Tabla M.l. Por ello, 
las normas especifican tensiones admisibles más altas para maderas en estado seco, 
pero que deben reducirse cuando la madera no está seca durante la construcción y 
cuando las condiciones de uso corresponden a una humedad de equilibrio que excede 
al 12%. Por simplicidad, en este texto no se utilizará dicha ventaja, pensando que 
el interés primordial para el arquitecto es dimensionar a nivel de prediseño, lo que 
podrá posteriormente afinarse en el cálculo definitivo. 

La Fig. 3.13 muestra una curva tensión-deformación de un ensayo de carga axial 
sobre una muestra de madera seca. El comportamiento es lineal elástico hasta la 
tensión o límite de proporcionalidad; luego la curva deja de ser lineal y se alcanza 
finalmente la tensión de ruptura a_.. Como puede observarse, la madera no presenta 
zona de fluencia ni de deformación plástica como el acero. De hecho, es muy elástica, 
las deformaciones se revierten una vez retirada la carga, aún cuando las tensiones 
hayan alcanzado niveles muy próximos a la tensión de rotura. Se concluye entonces 
que la madera es, un material eminentemente frágil. Muchos se sorprenden al oír que 
la madera es frágil, ello porque confunden los conceptos de ductilidad y flexibilidad, 
que suelen emplearse como sinónimos en el lenguaje cotidiano, aunque no lo son, y 
menos aún para los precisos significados que se les asigna en ingeniería estructural. 
La flexibilidad (f) es la propiedad inversa a la rigidez, por ello se define como 

f = ^ (3-14) 

k 

recordando que k para un elemento sometido a carga axial quedó definido por la Ec. 
3-6. Para expresarlo en forma sencilla, un material flexible es uno muy deformable, 
que es exactamente lo contrario de un material rígido; pero ambos conceptos se 
refieren al rango de comportamiento elástico. En cambio la ductilidad (Ec. 3-7) es 
una medida de la capacidad del material de experimentar deformaciones plásticas. 
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Figura 3.13 Relación tensión-deformación de una muestra de madera 

Los metales son dúctiles, porque pueden doblarse y experimentar deformaciones 
permanentes que no se recuperan elásticamente. La madera seca, el vidrio, la losa, la 
cerámica, el yeso, los ladrillos, el hormigón, etc., no pueden “doblarse” y permanecer 
así; son materiales frágiles, que si exceden su capacidad resistente simplemente se 
“quiebran” y todos los pedazos (como un vidrio roto) están perfectamente rectos, 
indeformados. Compare con un tarro de aluminio, que puede deformarse y aplastarse 
completamente sin quebrarse. 

Volviendo a la Fig. 3.13, puede observarse que la resistencia a la tracción de la 
madera es mayor que en compresión, como se aprecia también en la Tabla M.l; 
naturalmente ello se debe a la constitución fibrosa del tejido vegetal. En la tabla 
también se aprecian notables diferencias entre las compresiones paralela y normal 
a las fibras, y entre las tensiones de cizalle y las longitudinales. Estos antecedentes 
justifican la afirmación inicial que las propiedades de la madera dependen del tipo de 
solicitación. La tabla muestra pocos resultados en tracción axial, pues es un ensayo 
difícil de realizar debido a la tendencia al desgarramiento de la madera con las 
mordazas que la aprisionan para aplicarle la carga de tracción. 

La especificación de tensiones de diseño admisibles de la madera es un proceso 
de varias etapas. El procedimiento que aplica la norma chilena NChl989.0f86 es 
relativamente complejo, por ello aquí se presentará en forma sucinta y simplificada. 
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recomendándose para el diseño valores conservadores. La primera etapa consiste 
en medir mediante ensayos las tensiones de rotura en probetas pequeñas libres de 
defectos en estados llamados verde (H>30%) y seco (H=12%); los ensayos se realizan 
para flexión, compresión paralela y módulo de elasticidad, obteniéndose datos como 
los presentados en la Tabla M.l. Con esta información las especies se clasifican 
en grupos, de acuerdo a las resistencias promedio medidas. A continuación, para 
cada grupo se establecen tensiones de rotura mínima probables, de modo que, según 
criterios estadísticos, haya una probabilidad muy pequeña (del orden de 1 en 100) 
que la resistencia sea inferior a ellas. En una tercera etapa, las tensiones de rotura 
mínimas probables se dividen por factores de seguridad, que las llevan a un nivel 
aceptable para el diseño y que toman también en cuenta el efecto que las cargas de 
acción prolongada tienen sobre la madera. Sin embargo, todavía no puede diseñarse 
con estas tensiones básicas, pues debe reconocerse que las propiedades resistentes 
basadas en probetas pequeñas libres de defectos no pueden extrapolarse a piezas 
de madera de dimensiones normales para uso estructural, ya que en éstas pueden 
hallarse presentes una gran variedad de defectos detrimentales para la resistencia, 
como grietas, deformaciones de secado, pudrición, entre muchos otros que define 
la norma NCh992.EOf72, algunos de los cuales se describen en la Tabla M.2. Las 
normas NChl970/l.OfB8 y NChl970/2.OfB8 definen cuatro grados de calidad para 
la clasificación visual de la madera según la cantidad y magnitud de los defectos 
presentes, asociando a cada grado una tensión admisible equivalente a una fracción 
de la tensión básica antes determinada. Tal fracción se denomina razón de resistencia 
(RR) y corresponde a 0,75, 0,60, 0,48 y 0,38 para los Grados Estructurales I a IV 
respectivamente. 

Las tensiones admisibles de algunas especies chilenas se presentan en la Tabla M.3, 
que está basada en propiedades de la madera en estado “verde” (H>30%), y se aplica 
a cualquier pieza de madera independientemente de su contenido de humedad durante 
la construcción (H^) y de la humedad de equilibrio en condiciones de servicio (H^). 

La norma permite tensiones admisibles más altas que las de la Tabla M.3 cuando se 
cumplen condiciones más estrictas desde el punto de vista de la humedad: primero, 
que se trate de piezas de espesor menor o igual a 10 cm (que se secan más fácilmente), 
y segundo que 12%<H^<20% y Estas potenciales ventajas no se utilizarán 

aquí por las razones antes señaladas. 

Cabe observar también en la Tabla M.3 que, contrariamente a lo observado en la 
Tabla M.l, las tensiones admisibles de compresión son mayores que las de tracción, 
ello se debe a que la norma toma arbitrariamente estas últimas como un 60% de las de 
flexión. Esto se hace porque no se dispone de un volumen de datos estadísticamente 
apropiado para inferir conclusiones, por las dificultades del ensayo de tracción 
en madera, como también la mayor incidencia que algunos defectos tienen en los 
elementos traccionados, como la presencia de nudos por ejemplo. 
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Por otra parte, las tensiones admisibles dadas por la Tabla M.3 deben corregirse por 
otros factores, como el factor de duración de la carga y otros que se describirán 
oportunamente que dependen del tipo de solicitación (carga axial, flexión, etc.)- La 
corrección por duración de carga se debe a que la resistencia de la madera es sensible 
a este parámetro, como se comprueba experimentalmente. Cuando una carga se 
aplica repentinamente y se retira en pocos segundos la madera es capaz de resistir 
casi el doble de lo que soportaría en un período de varios años. La norma chilena 
propone el factor de modificación por duración de la carga dado por; 


Kp = 1,747t-«'«^^'' + 0,295 (3-15) 

en que t es la duración de la carga en segundos. La Ec. 3-15 se ilustra en la Fig. 3.14. 
Cuando se combinan cargas de distinta duración, por ejemplo carga permanente con 
nieve, los factores respectivos no deben promediarse, sino usar el mayor de ellos. 



Figura 3.14 Efecto de la duración de la carga en la resistencia de la madera. 

b) Diseño de elementos de madera en tracción 

Estos elementos se diseñan satisfaciendo la condición: 


c = 



<a 


adm de tracción 


(3-16) 


en que N es el esfuerzo axial de tracción y es el área efectiva descontadas las 
perforaciones, cortes para ensambles, u otras reducciones de sección, y utilizando las 
dimensiones reales cuando se trate de piezas cepilladas. 
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La madera aserrada se usa en elementos provisorios, escondidos, no muy 
importantes, protegidos del ambiente. La madera elaborada se usa en elementos a la 
vista, elementos barnizados o pintados, y elementos importantes. En la Tabla M.4 se 
muestra la relación de dimensiones para elementos de madera aserrada y cepillada. 

En lo que se refiere a la tensión admisible que aparece en la Ec. 3-16, ella se obtiene 
en base a la tensión admisible de tracción paralela a la fibras determinada de la 
Tabla M.3, afectada por los factores de duración de la carga y de concentración 
de tensiones en las conexiones; 

a, , , =K„K o (3-17) 

en que es igual a 0,8 para uniones clavadas, 0,7 para uniones apernadas, y 0,5 
cuando se usan anillos conectores. Para unir piezas de madera se usan clavos, 
tomillos, pernos, conectores especiales y empalmes provistos de elementos que 
impidan el desplazamiento de las partes conectadas. La Fig. 3.15 muestra algunos 
tipos de conexiones y elementos conectores que pueden servir de ejemplo de 
la enorme variedad de soluciones posibles en el arte de proyectar conexiones de 
elementos de madera. 

Los anillos metálicos de conexión (Fig. 3.15.a) permiten unir elementos en cualquier 
ángulo y son de varios tipos, entre ellos, los anillos abiertos que se colocan en un sacado 
previo anular realizado con una herramienta especial, y los anillos dentados que se 
hienden a presión en la madera. El mecanismo de trabajo de estos anillos deja porciones 
de la madera sometida a tracción, compresión y cizalle respectivamente, sin embargo, 
las resistencias de diseño se basan en general en resultados empíricos (Gurfinkel, 1973); 
la norma NChl 198.0f91 da capacidades de carga para anillos abiertos. 

Las Figs. 3.15.C y 3.15.d muestran un empalme de compresión y uno de tracción 
respectivamente, ejemplos de una gran variedad de alternativas posibles. Los 
empalmes en tracción son, en general, poco eficientes por la reducción de sección 
que involucran. 

El uso de gussets metálicos en combinación con pernos es una solución muy común, 
y de buen resultado estético, para conectar piezas coplanares de dimensiones 
mayores (Fig. 3.15.b); también se pueden usar pernos y clavos conectando piezas 
sobrepuestas (Figs. 3.15.f y g) aunque en este caso se prefiere el uso de conectores 
especiales, especialmente en otros países. Los gussets metálicos son particularmente 
útiles para la conexión de elementos cuyos ejes no son paralelos ni coplanares. 
Información acerca del comportamiento y especificaciones de diseño de uniones 
apernadas se encuentra en Gurfinkel, 1973, y Pérez et al. 1966, y fórmulas de diseño 
en la normaNChll98.0f91. 
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Figura 3.15 Ejemplos de uniones en madera: a) Anillos conectores, b) Empalme apernado 
con gusset metálico, c) Empalme en compresión de doble talón, d) Empalme en tracción o 
media madera, e) Placas metálicas dentadas, f) Unión clavada en cizalle simple, y g) Unión 
clavada en cizalle doble. 
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Placas metálicas dentadas (Fig. 3.15.e) existen en gran variedad de formas para 
distintos usos, lo que impide desarrollar especificaciones generales de diseño. Las 
capacidades informadas por el fabricante deben confirmarse experimentalmente, pues 
algunos de estos dispositivos no están diseñados para usos estructurales. Hay placas 
para ser dispuestas por el exterior de las piezas conectadas, mientras otras quedan 
invisibles en el plano de contacto entre ellas. Deben hincarse en la madera mediante 
presión, jamás martillando. Tienen la dificultad de tender a soltarse por movimientos 
relativos tendientes a la separación de las piezas conectadas, aún en la construcción y 
montaje; no deben por ello usarse en conexiones sujetas a vibraciones o sismo. 

Finalmente, se tratarán en mayor detalle las uniones clavadas, que son las más comunes 
en estructuras simples. Los casos de cizalle simple y doble (Fig. 3.15.f y g) se refieren 
al número de planos a través de los cuales los clavos transmiten esfuerzos. En base a la 
norma NChl 198.0f91, la carga admisible de cizalle simple de un clavo es: 

Pad»,sü„p.e=0,022pVD^kg (3-18) 

en que p es la penetración efectiva en la pieza que aloja la punta del clavo en mm (Fig. 
3.15.f), D es el diámetro del clavo en mm (ver Tabla M.5), y p^ es la densidad anhidra 
característica en kg/m^ que se presenta en la Tabla M.6 para maderas crecidas en 
Chile. La densidad característica p^, será excedida en un 95% de los casos, de modo 
que su uso es conservador. La Ec. 3-18 rige con las siguientes condiciones: 

• p > 6D 

• e = espesor de la pieza > 7D y e > 18mm; con perforaciones guías e > 6D 

• si p > 12D usar p=12D para calcular P , , 

• En una hilera de más de 10 clavos, a los clavos en exceso de 10 corresponde una 

carga admisible de 0,33 P . , 

’ adm, simple 

En cizalle doble (Fig. 3.15.g) la carga admisible por clavo es: 

Pad„, doble =0,024(11D + p)Vd^ kg (3-19) 

con las misma definiciones y condiciones anteriores, excepto que: 

• p > 4D 

• si p > 8D usar p=8D para calcular P^^^ 

• El clavado debe ejecutarse alternadamente por ambos lados 

Las Ecs. 3-18 y 3-19 rigen cualquiera sea la dirección de la carga con respecto 
a la inclinación de las fibras. Los clavos deben disponerse respetando distancias 
mínimas entre clavos, entre filas de clavos, al borde cargado, y al borde descargado; 
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esto tiene por objeto evitar la falla por rajadura de la madera. La Fig. 3-16 muestra 
los espaciamientos recomendados en función del diámetro D del clavo; notar en la 
misma figura que los clavos deben desalinearse para disminuir el riesgo de generar 
planos débiles. 
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(a) Cizalle simple 



. | 2QD. | 16D. | 16D. | 

(b) Cizalle doble 

Figura 3.16 Disposición de clavos en unión de piezas de madera 

Ejemplo 3.3 

En una cercha, el cordón inferior sometido a una tracción de 500 kg, es una pieza de 
dimensión nominal l”x4”. La madera es Pino Radiata Grado 11. 

La pieza debe empalmarse, para lo cual se utilizan piezas adicionales (gusset o suples) 
de ancho nominal 4” y espesor e como muestra la Fig. E3.3.a. Se pide: a) Verificar 
si se satisface la carga de tracción admisible de la pieza, y b) Diseñar la conexión 
clavada (determinar e, L, número, dimensión y espaciamento de los clavos). 
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Solución: a) Según la Tabla M.3 para Pino Radiata Grado II la tensión admisible 
de tracción paralela es a^“‘‘'”=41 kg/cm^. Tomando K^,=0,8 para imión clavada, y 
suponiendo Kp=l, se tiene de la Ec. 3-17; 

a, = 1 • 0,8 • 41 = 32,8 kg/cm^ 

adm de tracción ’ ’ ® 



La pieza de T’xT” cepillada tiene sección de 2x9=18 cm^ (ver Tabla M.4) luego la 
carga T admisible es; 


T ,^ = 32,8 • 18 = 590 kg > 500 OK 

b) Con los suples para formar una unión en cizalle doble, se cumple e=l”=20mm>l 8, 
y usando clavos de D=3,1 mm (e=20 mm es ligeramente inferior al espesor requerido 
e=7D=21,7 mm; si se usaran perforaciones guías el requisito disminuye a e=6D= 
18,6 mm) se tiene una capacidad admisible por clavo según la Ec. 3-19; 

^adtn, doble (0,024)[(11)(3,1) + 20]^(3,1)(370) = 44 kg 


N° de clavos requeridos es = 500/44=11,4 


Usar 12+12 clavos dispuestos como muestra laFig. E3.3.b con separaciones; 16D=5,0 
cm, 10D=3,1 (usar 3 cm), 8D=2,5, 5D=1,6 (usar 2 cm). Clavar alternadamente por 
ambos lados. 
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3.2.6 Elementos Sometidos a Compresión. Pandeo 
a) El fenómeno de inestabilidad 

Como se ha visto en las secciones anteriores, el diseño de elementos en tracción ha 
consistido en examinar que el nivel de tensiones en la sección crítica del elemento 
no supere ciertos límites basados en la resistencia del material. Sin embargo, el 
diseño de elementos sometidos a compresión implica, además, el asegurarse que no 
se producirá una falla por inestabilidad o pandeo. Este es un modo de falla diferente 
a los analizados anteriormente, que no depende de la resistencia del material, y 
que consiste en el colapso de la columna, que puede ocurrir aún con tensiones de 
compresión muy pequeñas, especialmente si la esbeltez de la columna es muy grande. 

El fenómeno de pandeo, como ilustra la Fig. 3.17, consiste en que una columna 
perfectamente recta y axialmente cargada abandona su posición rectilínea flectándose 
lateralmente. La carga para la que ello ocurre se llama carga crítica de pandeo. La 
Fig. 3.17.b muestra el comportamiento de una columna esbelta, cuyo pandeo ocurre 
en el rango elástico del material con mucho menor que P^, la resistencia máxima 
del material de la sección. Por ejemplo en una columna de acero la capacidad máxima 
útil de la sección sería P =a A, en que a es la tensión de fluencia del acero y A el 
área de la sección, o en madera P„=cr A en que a_. es la tensión de rotura de la especie 
correspondiente. 

Se puede demostrar teóricamente que al aumentar la deformación lateral después de 
iniciado el pandeo, la carga es ligeramente superior a la carga crítica, como muestra 
la línea continua de la figura aludida. Sin embargo, la excesiva deformación lateral 
5 involucra a un aumento de tensiones por flexión, lo que en definitiva conduce 
a la falla del material de la sección y al colapso de la columna. Por otra parte, 
imperfecciones inevitables en la realidad, como una leve curvatura de fabricación 
inicial de la columna, o una ligera excentricidad no intencional de la carga, resultan 
en que el comportamiento real es como el de la línea segmentada de la Fíg. 3.17.b, 
en que una vez alcanzado P^^ las deformaciones laterales crecen indefinidamente 
sin necesidad de aumentar la carga, de manera que aunque se logre un estado de 
equilibrio en la posición deformada, el colapso es inminente, pues ocurrirá ante la 
más leve perturbación que experimente la precaria condición de equilibrio de la 
columna. A su vez, en la columna real, la deformación lateral 5 se inicia antes de 
alcanzar la carga crítica, como muestra la línea segmentada. 
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(a) 


(b) 


Figura 3.17 Columna axialmente eargada eon extremos simplemente apoyados, a) forma 
pandeada, b) relaeión P-8 en pandeo elástico. 

La discusión anterior ha dejado de manifiesto un nuevo concepto, el de estabilidad 
del equilibrio. En efecto, se observa que una posición de equilibrio puede ser estable 
o inestable. Un ejemplo muy simple, pero muy ilustrativo, es el de la Fig. 3.18, 
en que una bolita se posa en el fondo o en la cima de una esfera. La condición de 
equilibrio es muy simple, en ambos casos basta una reacción R=W, pero las dos 
posiciones de equilibrio son de naturaleza enteramente diferente: la de la Fig. 3.18.a 
es estable, porque ante cualquier perturbación que la saque de su posición la bolita 
retomará su posición de equilibrio cuando se retire la perturbación, mientras la de 
la Fig. 3.18.b está en equilibrio inestable, porque ante la más mínima perturbación 
abandonará su posición y no volverá jamás a ella. 

En el caso de las columnas esbeltas, el umbral de estabilidad es Si la carga axial 
P es menor que P^^ el equilibrio es estable: la columna permanece recta, y si se le 
aplica una perturbación lateral que la saque de su posición, ella volverá a su posición 
rectilínea una vez que se retire la perturbación. Cuando se alcanza P^^, sin embargo, 
se pierde la estabilidad del equilibrio. 
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b) La carga crítica de Euler 

El problema de pandeo elástico fue resuelto por el matemático suizo Leonard Euler 
en el año 1750, quién demostró que la carga crítica de una columna axialmente 
cargada es 



en que E es el módulo de elasticidad del material de la columna, I el momento de 
inercia de la sección, L el largo de la columna y K el coeficiente de longitud efectiva 
que depende de las condiciones de apoyo de los extremos de la columna. 

El coeficiente de longitud efectiva refleja el hecho que la carga crítica varía si se 
cambian las condiciones de vinculación de la columna. En efecto, si “en vez de la 
columna básica simplemente apoyada en sus extremos, como en la Fig. 3.17.a, ambos 
apoyos se cambian por empotramientos, la carga crítica aumenta 4 veces. Esto se 
obtiene de la Ec. 3-20 cambiando K=1 de la columna simplemente apoyada por K=0,5 
para la columna doblemente empotrada. La explicación física para el aumento de la 
carga crítica reside en el hecho que los apoyos empotrados imponen restricción al giro 
de la columna en los extremos, y por tanto representan un impedimento adicional a 
que la columna abandone su posición rectilínea. El nombre de “longitud efectiva” 
refleja la condición geométrica relativa a la mayor o menor extensión de la longitud 
de la columna implicada en el desplazamiento lateral por pandeo, como se aprecia en 
la Fig. 3.19 para varias formas de vinculación. Notar que al analizar las condiciones 
de vinculación se debe observar la restricción al giro y al desplazamiento lateral en 
ambos extremos de la columna. La Fig. 3.19 incluye también los valores de K que 
se recomiendan para diseño, los que se toman mayores que el teórico por seguridad, 
ya que existe cierta dificultad de producir en la realidad condiciones de vinculación 
100% efectivas. En el caso f de la Fig. 3.19 no se indica im valor recomendado porque 




Figura 3.19 Valores de K teóricos y de diseño para distintas condiciones de apoyo 
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K puede llegar a ser hasta infinito, si el empotramiento del extremo superior de la 
columna pierde su efectividad para impedir el giro; en efecto, si ese empotramiento 
se fiexibilizara hasta convertirse en ima articulación, la columna se convertiría en un 
mecanismo, como muestra el caso g de la figura, al que corresponde P„=0. Por otra 
parte, existen procedimientos para evaluar K en situaciones no contempladas en la Fig. 
3.19, los que se basan en una estimación más precisa de la rigidez o restricción al giro 
que imponen los elementos que llegan a un nudo; sin embargo, este tema de análisis no 
se ha considerado dentro de los objetivos de este texto. 

El momento de inercia I de la sección es una propiedad que refleja la rigidez del 
elemento en oposición a la flexión, es decir a mayor momento de inercia menor es 
la tendencia de la columna a salirse de su posición rectilínea y adoptar una forma 
curva (flectada). Por ello, mientras mayor es el momento de inercia, mayor es la 
carga crítica de pandeo (Ec. 3-20). La rigidez a la flexión la otorga el material de la 
sección, pero especialmente contribuye a tal rigidez el alejamiento del material del 
centro de la sección, lo que se mide en referencia a un sistema de ejes ubicado en 
el centro de gravedad de la sección. Dada una sección plana cualquiera como la de 
la Fig. 3.20, los momentos de inercia de la sección con respecto a los ejes x e y se 
definen como; 


ix=EAiyf iy=Evf (3-21) 

i i 

en que A. son un conjunto de segmentos de área que cubren la sección completa 
(A=IA.), y X. e y¡ son las coordenadas del centro de gravedad de cada segmento con 
respecto a los ejes de referencia (es decir las distancias de cada segmento a los ejes). 
Notar que en las Ecs. 3-21 las distancias van al cuadrado, de modo que los segmentos 
de área más alejados de los ejes contribuyen considerablemente a los momentos de 
inercia, mientras un segmento cercano a un eje contribuye muy poco al momento 
de inercia con respecto a dicho eje. En rigor las definiciones dadas por las Ecs. 3-21 
deben ser integrales, lo que simplemente corresponde a llevar la sumatoria al límite 
de infinitos elementos de área infinitesimalmente pequeña. Aunque el concepto es el 
mismo, debe tenerse presente que para que el cálculo basado en una discretización 
(como insinúa la Fig. 3.20) sea correcto, la subdivisión del área debe ser muy fina, es 
decir deben contemplarse numerosos segmentos de área pequeños (A¡). En todo caso, 
para los objetivos de este texto, lo importante es entender el concepto y significado 
fisico de momento de inercia, y es poco relevante ser experto en calcularlo; además, 
hay fórmulas disponibles para las secciones más típicas las que se presentan en la 
Tabla V.3. 
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Figura 3.20 Términos de la definición de momento de inercia 


Ya en la Ec. 3-10 se introdujo el concepto de radio de giro, necesario en ese momento 
para controlar la esbeltez de elementos en tracción. Con la definición anterior de 
momento de inercia se puede ahora comprender mejor el significado del radio de giro 



que es una indicación de la eficiencia con que el área total de la sección se ha utilizado 
para proveer rigidez a la flexión. En el Ejemplo 3.4 se comparan las propiedades 
y la carga crítica de columnas de acero hechas con secciones como las de la Fig. 
3.21, ambas de igual área A=91,l cm^. Sin embargo, la sección tubular tiene un 
momento de inercia igual a 14,5 veces el de la sección circular llena y un radio de 
giro 3,8 veces mayor. Manteniendo iguales las condiciones restantes, la carga crítica 
del perfil tubular es 14,5 veces de la carga crítica de la sección circular llena. Los 
detalles de los cálculos se presentan en el Ejemplo 3.4. 
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D=10,77cm 


e=lcm 



Figura 3.21 Secciones circular y tubular de igual área 

Tanto para efectos de la estabilidad en columnas, como para mejorar la eficiencia de 
secciones sometidas a fiexión (como se verá más adelante), en los perfiles metálicos 
es posible optimizar el uso del material distribuyéndolo de manera de maximizar el 
momento de inercia, para un área dada. La Fig. 3.22 muestra perfiles típicos como 
el llamado “I” o “IN” o “doble-T” cuyo objetivo es alejar el material lo más posible 
del eje x-x, o el perfil “cajón” (tubular rectangular) que cumple similar objetivo, pero 
respecto a ambos ejes centroidales (x-x e y-y). También debe tenerse presente, que en 
algunas secciones, como los perfiles “ángulo” los ejes críticos no son x o y, sino el eje 
v-v respecto del cual tanto el momento de inercia como el radio de giro son mínimos. 
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Figura 3.22 Perfiles metálicos 

Ejemplo 3.4 

Dos columnas de acero de 10 metros de longitud y simplemente apoyadas en sus 
extremos (K=l) se fabrican con secciones como las de la Fig. 3.21. Determinar las 
cargas críticas de pandeo elástico de cada una. 

Solución: Aplicando las fórmulas dadas en la Tabla V.3 para las propiedades de las 
secciones circular llena y tubular se tiene; 
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Sección circular; 


, tiD^ 7110,77' , 2 

A =-=-= 91,1 cm 


- tiD" 7110,77" 4 

I =-=-^-= 660,44 cm 

64 64 


. I 660,44 
i = . — = J-= 2,69 cm 

Va V 91,1 


=2.100.000 kg/cm' 


L = 10 m = 1000 cm 


Sección tubular: 


ti'EI 7i'(2100000)(660,44) 

P = -^1-^ = ’ =13688 kg = 13,7 ton 

(KXf (MOOOf 

A = ^(dL - Di) = ^(30' - 28' ) = 91,1 cm' 


I = ¿(Di. - Din.) = ¿(30" - 28") = 9588,9 cm" 


. 1 9588,9 

i = . — = J-=10,26 cm 

Va V 91,1 


ti'EI 7i'(2100000)(9588,9) 

P„ =-^ = 198741 kg = 198,7 ton 

" {KLf (MOOOf 


c) Tensión crítica de pandeo 

Como se discutió en la Sección 3.2.1 el concepto de tensión unitaria tiene la ventaja 
de indicar cuál es el nivel de intensidad a que está trabajando el material de un 
elemento. Igual ocurre ahora con el fenómeno de pandeo: conocida la carga crítica 
de una columna aparece de inmediato la interrogante de si ello ocurre a un nivel alto 
o bajo de tensiones. Se define entonces la tensión crítica de Euler como; 


_Pcr_ 

A (KLf A 


(3-23) 
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Resulta muy útil reordenar esta fórmula utilizando la definición de radio de giro y 
agrupando todas las propiedades de la columna en un término; 

_ n'Ei^ _ n^E 


Tt'E 



donde ^=KL/i, que se denomina esbeltez de la columna, sintetiza todas sus 
propiedades geométricas y de vinculación. Cabe recordar que X ya se había introducido 
preliminarmente en la Ec. 3-10. En el lenguaje corriente “esbeltez” indica la cualidad 
de alto y delgado, lo que siempre involucra un grado de relativismo; en el lenguaje 
estructural, la esbeltez de una columna se puede cuantificar en forma precisa con sus 
propiedades relevantes A, 1, K, L. 

Volviendo a la motivación inicial, para analizar el nivel de las tensiones de pandeo 
resulta conveniente compararlas con la resistencia del material. Para ello se construye 
la Fig. 3.23, tomando como ejemplo el material acero A37-24ES. La curva representa 
la tensión crítica de Euler. Como puede observarse, disminuye rápidamente 
en la medida que X crece, de hecho tiende a cero cuando X tiende a infinito; 
inversamente crece rápidamente cuando la esbeltez X disminuye, tendiendo la 
tensión crítica a infinito cuando la esbeltez tiende a cero. Las implicancias prácticas 
surgen de la comparación de con la resistencia del material representada por la 
línea horizontal; las columnas esbeltas experimentarán la falla por pandeo a tensiones 
de compresión bajas (cr„<ay) y las columnas cortas no experimentarán fenómeno 
de pandeo pues antes fallarán por resistencia (a^ > 0 ^). Aunque la discusión anterior 
se hizo en base a un acero en particular, las conclusiones tienen validez general 
porque las características de la Fig. 3.23 son las mismas para cualquier material; si se 
cambia a otro material la curva de Euler sólo se traslada verticalmente por el cambio 
del valor del módulo de elasticidad E, y por cierto, la línea horizontal que representa 
la capacidad resistente del material también se desplazará verticalmente según las 
propiedades de éste. 

3.2.7 Diseño de Columnas de Acero 

La teoría de Euler se basa en un comportamiento lineal-elástico del material, y por 
tanto en un módulo de elasticidad E constante. Sin embargo, en el acero esto no se 
cumple exactamente cuando el pandeo ocurre a tensiones de compresión altas, es 
decir en la proximidad del punto O de la Fig. 3.23. Esto se explica principalmente 
por dos razones. Primero, porque debido a los procesos de fabricación y enfriamiento 
de perfiles (laminación, doblado en frío, soldadura) todos los elementos de acero 
tienen tensiones internas previas a su uso estructural; estas tensiones se denominan 
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residuales pues son el resultado de los severos procesos térmicos y de deformación 
plástica antes señalados. Las tensiones residuales pueden tener valores relativamente 
importantes, del orden de un 50% de la fluencia en algunos puntos de la sección. 
La segunda razón es que al iniciarse el pandeo y curvarse el elemento, aparecen 
tensiones de flexión que se superponen a las de la carga axial, de modo que si estas 
son intensas, puede iniciarse la fluencia en algunos puntos de la sección, aunque 
teóricamente a=P/A sea menor que la tensión de fluencia a y. 


a (kg/cm®) 



Figura 3.23 Comparación de modos de falla de un elemento en eompresión 

Los dos efectos se combinan para producir fluencia prematura, y en tal circunstancia 
deja de ser válido el módulo de elasticidad elástico comportándose el material con 
un módulo variable y reducido, llamado módulo tangente. La consecuencia de la 
disminución de E es la disminución de la tensión crítica (Ec. 3-24), de modo que el 
pandeo ocurre para cargas menores a las que predice la teoría de Euler y al fenómeno 
se le llama pandeo inelástico. 

Otros efectos secundarios, como que las columnas no sean perfectamente rectilíneas 
ni las cargas perfectamente centradas se superponen a los anteriores, pero tienen 
un carácter más bien eventual que el de los fenómenos antes señalados que son 
intrínsecos al material y al fenómeno de pandeo. 

El problema se ha tratado y resuelto analíticamente, y confirmado experimentalmente. 
La Fig. 3.24 muestra la forma que presentan los resultados experimentales superpuestos 
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a la Fig. 3.23. Se observa que los experimentos ajustan bien a la curva de Euler para 
esbelteces grandes y al modo de falla por resistencia para columnas cortas, mientras en 
la zona intermedia hay una transición suave entre ambos modos de falla, sin alcanzarse 
el punto O. Se reconocen entonces tres modos de falla; pandeo elástico para columnas 
esbeltas, pandeo inelástico para columnas de esbeltez intermedia, y falla por resistencia 
(aplastamiento o fluencia del acero) en las columnas cortas (Fig. 3.24). 


Figura 3.24 Resultados experimentales y modos de falla de eolumnas 

Para el diseño se requiere primero definir la curva de falla de la columna en forma 
precisa. El código del American Institute of Steel Construction (AISC, 1991) adopta 
lo siguiente (Fig. 3.25); 

i) Utiliza la tensión crítica de Euler para en que se define como la esbeltez 
para la cual =0,50^. Es decir, usando la Ec. 3-24; 



ii) Utiliza una curva de transición entre X=0 y X=X^, definida por la expresión 



(3-26) 
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la que da =ay para A,=0, y =0,50^ para 'k=X^, empalmando por lo tanto en dicho 
punto con la curva de Euler. 

Para efectos de diseño, la curva de falla debe dividirse por un factor de seguridad. La 
norma AISC adopta factores de seguridad distintos para las Ecs. 3-24 y 3-26; 


3 8X. 8).; 


para 'k<\ 


(3-27.a) 


FS= 1,92 


para A, > 


(3-27.b) 


El factor de seguridad para columnas de esbeltez intermedia y baja (A<A^) aumenta 
con la esbeltez, variando entre 1,67 para esbeltez nula, y 1,92 para A=A^. Esta 
variación se basa en la dispersión observada en resultados experimentales; a su vez, 
el valor 1,67 para A=0 hace coincidir la tensión admisible de compresión sin pandeo 
(columna infinitamente corta) con la tensión admisible de tracción a^j_^=0,6ay. Por 
consiguiente, las expresiones para las tensiones admisibles de pandeo en columnas 
metálicas son; 


C7 _ 

5 

3 8 A, 8A^ 

ti^E 10.795.000 , , 2 


para A < A^ 


para A^ < A < 200 


(3-28) 


(3-29) 



Figura 3.25 Curva de falla de columnas de acero según AISC 
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En las Tablas A.3 y A.4 se han tabulado las tensiones admisibles dadas por las Ecs. 
3-28 y 3-29 para aceros de calidades A37-24ES y A42-27ES. También se indican 
en dichas tablas las tensiones admisibles para elementos secundarios; el factor de 
seguridad de estos elementos es menor que el de los elementos principales, ya que 
su tensión admisible se obtiene de la tensión admisible dada por las Ecs. 3-28 y 
3-29 modificada por de la expresión; 

Cf'adm = para 120 < < 200 (3-30) 

300-X 


Ejemplo 3.5 

Verificar una columna de acero A37-24ES, perfil HN25x95, para una carga axial 
P=110 ton. En la dirección de la viga metálica enrejada suponer que el desplazamiento 
esta impedido y que la viga es suficientemente rígida para impedir la rotación de la 
columna. En la otra dirección hay libertad de desplazamiento y giro. Las propiedades 
del perfil son; 1 =14000 cm'*, i =10,80 cm, 1 =5210 cm'*, i =6,56 cm, y A=121 cm^. 



Plano X - z 


(b) 


k 

k 


teórico 

diseño 


0,50 

0,65 


wMm 


Plano y - z 


(c) 


k^ ^ . =2,0 

teórico 


k,. . =2,1 

diseño 


wM/m 


Figura E3.5 
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Solución: La tensión de compresión para la carga de trabajo es; 

P 110000 , 2 

a = — =-= 909 kg/cm 

A 121 

Las condiciones de vinculación indicadas son tales que en el eje débil de la sección 
(eje y), es decir, suponiendo pandeo que produzca flexión con respecto al eje y, la 
situación es como se ilustra en la Fig. E3.5.b. La esbeltez correspondiente es: 

KL_ (0,65)(500) _^^^ 
iv 6,56 


a la que corresponde (Tabla A.3) una tensión admisible de compresión a^^_^=1237 
kg/cm^>909 kg/cm^. En el eje fuerte de la sección (eje x), es decir, suponiendo 
que el pandeo ocurre flectando la sección con respecto al eje x, las condiciones 
de vinculación corresponden a las indicadas en la Fig. E3.5.C. La esbeltez en esta 
dirección es: 


KL _ (2,1)(500) 
ix ” 10,8 


= 97,2 


a la que corresponde la tensión admisible de compresión a^^^=920,4 kg/cm^>909 kg/ 
cm\ Luego, P^^^=920,4 121=111368 kg =111,4 ton > P=110. 

Notar que la nomenclatura “eje débil” y “eje fuerte” usada se refiere solamente a la 
sección del perfil. En este ejemplo particular, sin embargo, la columna es más fuerte 
para el pandeo con flexión respecto a su “eje débil” (pandeo en el plano xz) porque 
las condiciones de vinculación en ese sentido son más favorables resultando que la 
columna es menos esbelta y, por lo tanto, tiene tensión admisible mayor para esa 
dirección. Recíprocamente, en este caso, el “eje fuerte” de la sección está asociado a 
la dirección más crítica de la columna (pandeo en el plano yz), es decir, a aquella que 
conduce a la tensión admisible menor y controla el diseño. Como regla general de 
diseño del eje fuerte de la sección debe disponerse en la dirección con mayor longitud 
efectiva (KL) con el objeto de minimizar la esbeltez y maximizar la tensión admisible. 

Ejemplo 3.6 

Diseñar las columnas de acero A42-27ES (todas iguales) de la plataforma de la 
figura. Las columnas están empotradas al suelo y cada una recibe una carga axial de 
370 toneladas. Los marcos ABCD y EFGH sólo tienen puntales débiles (CD y GH) 
en flexión al nivel de la viga, por lo que se han modelado como barras articuladas 
en ambos extremos, al igual que los elementos de arriostramiento dispuestos en los 
mismos planos. Los marcos BFDH y AECG tienen vigas tales que puede suponerse 
una situación intermedia entre los casos 1=0 e I=go. Usar perfiles serie HN. 
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G 



Figura E3.6 

Solución: En el plano ABCD las condiciones de las columnas corresponden al caso 
(b) de la Fig. 3.19, por lo tanto, el coeficiente de luz efectiva de diseño es K=0,8. 
En el plano BFDH la condición puede considerarse un promedio entre los casos (c) 
y (e) de la Fig. 3.19, luego K=( 1,2+2,l)/2= 1,65. De lo anterior se concluye que el 
perfil debe situarse de modo de ofrecer su eje fuerte a la flexión en el plano BFDH, 
es decir, con su alma contenida en dicho plano. 

Si no hubiera pandeo, la tensión admisible sería (2700)(0,6)=1620 kg/cm^ y se 
requeriría un perfil de sección A=3 70/1,62=228 cm^; como la tensión admisible 
será menor que 1620 kg/cm^ probar con el perfil HN40x214 de propiedades A=272 
cm^, i,,=17,4 cm, e iy=10,5 cm. Las esbelteces en los planos BFDH y ABCD son 
respectivamente; 

(1.65)(500)^ 

17,4 


^ _ (0,80)(500) 


38,1 


Controla para la cual se obtiene de la Tabla A.4 a^j^=1387,2 kg/cml Luego, la 
carga axial admisible es: 

Padm = = (272X1387,2) = 377318 kg = 377 ton > 370 OK 

3.2.8 Diseño de Elementos de Madera en Compresión 
a) Tensiones admisibles 

El problema de la capacidad soportante de columnas de madera tiene similitud con 
lo estudiado para el acero, aunque por cierto no es idéntico. En el caso de columnas 
esbeltas de madera, la teoría de Euler es perfectamente aplicable; en efecto, Euler no 
hace otro distingo entre los materiales que su módulo de elasticidad lineal-elástico. 
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y la madera, para tensiones bajo el límite de proporcionalidad (Fig. 3.13), se 
comporta en forma perfectamente lineal. Por otra parte, las columnas cortas fallarán 
al alcanzar la tensión de rotura en compresión paralela a las fibras. 

En columnas de esbeltez intermedia no puede hablarse propiamente de pandeo 
inelástico, primero, porque la madera no es un material dúctil que presente un rango de 
comportamiento inelástico como el acero, y segundo, porque no existen en la madera 
tensiones residuales de fabricación como en el acero. Es posible, sin embargo, argüir 
que si la tensión crítica de pandeo excede a^, el módulo de elasticidad apropiado 
será el tangente a la relación a-s, y por ende, la tensión crítica deja de coincidir con 
la de Euler, dando origen a un efecto de pandeo no-lineal. Es claro, por cierto, que 
el colapso final de la columna pandeada no ocurrirá para un estado de plastificación 
de la sección como en el acero, ya que la resistencia en tracción paralela a las fibras 
es considerablemente mayor que la de compresión, y, por tanto, la sección colapsará 
por rotura del borde comprimido. Claramente puede observarse experimentalmente, 
que la sección más solicitada “se quiebra” quedando los dos segmentos del elemento 
perfectamente rectos, sin evidencia, obviamente, de plastificación como se apreciaría 
en un elemento metálico dúctil. 

Posiblemente una discusión como la del párrafo anterior haya inclinado al comité 
de norma de Estados Unidos a excluir entre 1947 y 1977 una fórmula de transición 
para columnas de esbeltez intermedia, por cierto, con la ventaja adicional de la 
simplificación para el diseño. Sin embargo, debe también reconocerse que no puede 
ocurrir pandeo elástico con o^= a^, pues E ya ha disminuido. En definitiva, la norma 
norteamericana (NFPA, 1977) reconoce tres clases de comportamiento de columnas; 
cortas, intermedias, y esbeltas (Fig. 3.26). 



Figura 3.26 Tensión admisible de eompresión en eoluninas de madera en función de la esbeltez 
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Ya que la mayoría de las columnas son de sección rectangular, la norma mencionada 
utiliza la dimensión de la sección d en vez del radio de giro i para definir la esbeltez 
(por cierto d = iVl2 ). Para columnas cortas, X<11, no hay reducción alguna por 
inestabilidad, adoptándose como tensión admisible en que es la tensión 

admisible en compresión paralela a las fibras. El límite entre las columnas intermedias 
y las esbeltas se define para la esbeltez: 

X, =0,671^ (3-31) 

que corresponde a la esbeltez para la cual la tensión crítica de Euler es igual a 2üJ7> . En 
la Ec. 3-31, E es el módulo de elasticidad elástico promedio de la madera. La tensión 
admisible para columnas intermedias queda dada por una fórmula de transición (Ec. 
3-32), y para columnas esbeltas la tensión admisible (Ec. 3-33) corresponde a la 
tensión crítica de Euler ^c. 3-24) afectada por un factor de seguridad de 2,74 y por 
el cambio de i por d / vl2 : 


1 - 


( KL/d"l' 

K 


0,3E 

(KL/df 


(3-32) 

(3-33) 


La esbeltez máxima permitida en columnas de madera es KL/d=50. 

En el caso de columnas de sección circular la norma permite la simplificación 
de suponer que su capacidad soportante es igual a la de una columna de sección 
cuadrada con igual área de compresión; esta aproximación resulta en un error del 
orden del 5% por el lado de la inseguridad para columnas esbeltas. Una alternativa 
a la simplificación es usar las Ecs. 3-32 y 3-33 sustituyendo d por iVÍ2 , en que el 
radio de giro i de una sección circular es igual a la mitad del radio de la sección de 
la columna (Tabla V.3). 

Cabe hacer notar que, cuando proceda, la tensión admisible debe también afectarse 
por el factor definido en la Sección 3.2.5. 

b) Columnas compuestas de madera 

En madera es común usar columnas compuestas por dos o más piezas, como las 
de la Fig. 3.27. La separación de las piezas tiene por objeto aumentar el momento 
de inercia de la sección y por ende el radio de giro, disminuyendo la esbeltez y 
aumentando la tensión admisible, para hacer un uso más eficiente del material. Sin 
embargo, los experimentos han demostrado que para pandeo con flexión en tomo al 
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eje y-y (Fig. 3.27) no se logra el incremento de inercia teórico de la sección sino sólo 
una fracción de él. La norma alemana de cálculo y ejecución de construcciones de 
madera (DIN 1052) recomienda usar un momento de inercia equivalente 1^ dado por; 

Ie=Io+^(l.-Io) (3-34) 

en que es el momento de inercia de una sección llena de espesor igual a la suma 
de los espesores de los elementos individuales componentes, e 1, es el momento 
de inercia de la sección compuesta. Separaciones tales que a>2d no podrán ser 
consideradas en el cálculo. El radio de giro equivalente i^ está dado por: 

Íe = 

en que A es la suma de las áreas de los elementos componentes. El momento de 
inercia respecto al eje x-x es igual a la suma de los momentos de inercia de los 
elementos componentes (no hay reducción). 

Los tacos de madera que unen piezas individuales se deben colocar, por lo menos, en 
los extremos y en el centro del elemento. En todo caso, la esbeltez de cada elemento 
individual entre tacos de conexión debe ser menor que la esbeltez del conjunto. Los 
tacos tendrán un ancho igual al de las piezas conectadas y un largo mínimo igual 
a (a+2d). Las conexiones se realizan con un mínimo de dos pernos para piezas de 
ancho menor a 8” y con cuatro pernos para piezas de ancho mayor a 8”. En elementos 
de menor importancia se pueden utilizar clavos. 

Finalmente, es necesario destacar que en esta Sección no se ha seguido la presentación 
de la norma chilena NChll98.0f91, ya que se ha preferido una formulación más 
sencilla. 




a a a 


-T—T 


o 

o 


a+2d 


-> 1 . 


■■ 


0 

0 

0 

0 

_ 

..^ __ 


h<8” h>8” 


(a) (b) (c) 


(d) 


Figura 3.27 Columnas compuestas de madera 
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Ejemplo 3.7 

Para un cobertizo de automóviles en una residencia particular se usa una estructura 
de madera de roble cepillada Grado de calidad III. No hay certeza de la humedad 
de la madera que se adquirirá, y por tratarse de una estructura a la intemperie, se 
utilizarán conservadoramente propiedades de madera verde. Las columnas de 2,3 m 
de altura estarán empotradas en la base y no formarán nudos rígidos con las cerchas 
o vigas de cubierta. La carga en cada columna es de 1200 kg. Se pide diseñar las 
columnas. 


Solución: Según la Tabla M.3, para Roble Grado III, la tensión admisible de compresión 
paralela a las fibras es de 66 kg/cm^ y el módulo de elasticidad 69000 kg/cml 


Tomando una sección formada por dos piezas de 2”x6” separadas en 2” (Fig. E3.7.a) 
y utilizando dimensiones de piezas cepilladas (Tabla M.4) se tiene; 


d _ d 
VÍ2 ” 3,46 


14 

3,46 


= 4,05 cm 


-ye 



A = 2-4,5-14 = 126cm" 




en que Ij e I^, con respecto al eje “y”, se calculan para las secciones indicadas en 
las Figs. E3.7.a y b respectivamente. Para calcular Ij puede procederse tomando el 
momento de inercia como si la sección fuese llena y restando el momento de inercia 
del vacío: 


I. ={ 5 ( 3 -4.5)’-^(4,5)’=2764 cm- 


..=«,S50,5 
“ 12 


cm 


T .T 2764-850,5 4 

L = 850,5 +-^ = 1329 cm^ 


4 
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n,26 


Figura E3.7 

Notar que la eficiencia de la sección (1^/1,) es de un 48%. El radio de giro equivalente 
es entonces: 

= 3,25 cm (controla i^,^ < i^) 

Como las fórmulas de diseño se han presentado para una sección rectangular, el radio 
de giro calculado equivale a una sección cuya dimensión menor d^ es (Fig. E3.7.c): 

dj =iy^^/i2 =11,26 cm 

Para una columna empotrada en la base y libre en su extremo superior K=2,l (Fig. 
3.19), luego la esbeltez de la columna es: 
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KL _ (2,1)(230) 
d, " 11,26 


42,9 


como: 




= 0,671 



69000 

66 


21,7 


rige la Ec. 3-33. Luego: 


0,3E ^ (0,3)(69000) 
(42,9)^ 


= 11,25 kg/em^ 


=1417 kg> 1200 


Para eompletar el diseño, usar en la base un perfil tubo metálico de 100x50x3 mm al 
que se unirán las dos piezas de roble de 2”x6” mediante pernos. El perfil metálico se 
empotrará en una fundación de hormigón. Se evitará el eontacto de la madera eon el 
suelo para protegerla de la humedad (Fig. E3.7.d). 

3.2.9 Diseño de Columnas de Hormigón Armado 
a) Propiedades del Hormigón 

Es un material artifieial que imita la roca natural, con la ventaja de poder darle la 
forma deseada. Como la roca, tiene gran eapaeidad en eompresión, pero presenta 
baja resistencia a la tracción; de hecho, salvo en casos excepcionales, es común 
despreciar su resistencia en tracción, de modo que la propiedad de referencia del 
hormigón es su resistencia a la compresión. Esta se mide mediante un ensayo que 
puede realizarse sobre dos tipos distintos de probetas (Fig. 3.28). Siendo la 
earga máxima de compresión que resiste la probeta, se definen según el ensayo, la 
resisteneia cilindrica por medio de la tensión f’=P„ax/Aj,j|, y la resistencia cúbica o 
prismática f =P„a/A^^^, en que A es el área de la seeción según corresponda. Aun 
euando se realieen ensayos con probetas de igual seeción, f y f ’ son diferentes, 
ya que la geometría de las probetas influye en la resisteneia, siendo siempre mayor 
la cúbica debido al confinamiento adicional que proporcionan el hormigón de las 
aristas y la máquina de ensayos misma. Para hormigones de uso común puede 
usarse como aproximación f’»0,85f, o bien, la equivalencia oficial según la norma 
NChl70.Of85 que se presenta en la Tabla 3.3. En Chile la resistencia especificada 
corresponde a probetas cúbicas, o sea en base a f, definiéndose grados de resistencia 
como muestra la Tabla 3.3. 
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TABLA 3.3 Clasificación de los hormigones por resisteneia espeeificada a la compresión 
según norma NChl70.Of85 en kg/cm^ 


Grado 

Resistencia especificada f 

f ’ equivalente 

HIO 

100 

80 

H15 

150 

120 

H20 

200 

160 

H25 

250 

200 

H30 

300 

250 

H35 

350 

300 

H40 

400 

350 

H45 

450 

400 

H50 

500 

450 



(a) Probeta cilindrica 


(b) Probeta cúbica 


Figura 3.28 Probetas estándar para el ensayo de compresión en hormigón 

Como la resistencia del hormigón aumenta con el tiempo, tanto f como f ’ se refieren 
convencionalmente a la edad de 28 días. Los ensayos se realizan a una velocidad de 
deformación unitaria relativamente lenta, del orden de 0,001/min, de modo que la 
resistencia máxima se alcanza en 2 ó 3 minutos. En ensayos muy rápidos, en que la 
carga máxima se alcanza en fracciones de segundo, se observan incrementos en la 
resistencia y en el módulo de elasticidad del orden de un 15%. 

La Fig. 3.29 muestra curvas a-e típicas para hormigones en ensayos lentos con control 
de deformación, lo que permite obtener la curva completa después de alcanzada la 
resistencia máxima. Varias observaciones de interés se pueden hacer en relación con 
esta figura: (a) el hormigón es un material frágil de muy baja capacidad de deformación 
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que no tiene punto de fluencia ni rango de deformación plástica, (b) a mayor resistencia 
tiene menor capacidad de deformación, (c) la resistencia máxima se produce para 
s<0,002, (d) después de alcanzada la resistencia máxima la capacidad del hormigón 
decae debido a su deterioro, que se manifiesta en grietas visibles paralelas a la dirección 
de la carga, las que se traducirían en una falla explosiva al alcanzar f si el aparato de 
ensayo no redujera de inmediato la carga aplicada, (e) el colapso global de la probeta 
ocurre finalmente para 8>0,003, (f) la parte inicial de la curva 0-8 es aproximadamente 
lineal hasta 0 = 0 ,5f y (g) la curva 0-8 tiene en general forma parabólica. 



£ 

Figura 3.29 Curvas de ensayos de eompresión uniaxial en probetas cilíndrieas (adaptada de 
ParkyPaulay, 1975) 

Para efectos de análisis se han propuesto varias idealizaciones de la relación tensión 
deformación del hormigón. La más popular es la de Hognestad, 1951 (Fig. 3.30), que 
utiliza entre 8=0 y 8^ una curva de forma parabólica dada por; 


0„ =L 



/ 

^ 8 

8 


2- 



8„ 

8„ 


O 

V V 

_ 


(3-35) 


y una rama lineal entre 8^ y 8^ con tensión de fractura del hormigón 0^=O,85 f ’ para 
8= 8^. Hognestad propuso 8^=2f 7E^ y 8^=0,0038, sin embargo, es usual utilizar 
8^=0,002 y 8^=0,003, sin perjuicio de cambiarlos en análisis específicos que lo 
requieran. El módulo de elasticidad E^, válido sólo en el rango lineal inicial de la 
curva 0 - 8 , tiene valores del orden de 220.000 a 280.000 kg/cm^ para el rango usual 
de resistencias, es decir, aproximadamente 1/10 a 1/8 del módulo de elasticidad del 
acero. Cuando se obtiene directamente de un experimento, E^ se calcula como la 
pendiente de la secante a un 40% de la resistencia máxima. 
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Falla por 
tracción 


Figura 3.30 Relación tensión-deformación idealizada del hormigón 


La resistencia del hormigón a la tracción es muy baja, del orden de 10 a 15% de 
f ’ y es muy dependiente del tipo de ensayo utilizado para medirla. El ensayo de 
tracción directa es complejo de realizar, por ello es más común el de flexotracción, 
que proporciona la resistencia de tracción en flexión o módulo de ruptura f. Es 
generalmente aceptada la relación: 

fr=2VC (3-36) 

en que f y f ’ deben expresarse en kg/cm^ 

Debido a la baja resistencia a la tracción del hormigón es usual ignorarla en los 
cálculos de resistencia del hormigón armado. Esto no significa que sea una propiedad 
poco importante del hormigón; de hecho no sólo hay casos especiales en que el 
hormigón se diseña en estado elástico controlado por su resistencia a la tracción, 
por ejemplo, en fundaciones sin armar o en estanques expuestos a fluidos altamente 
corrosivos o en pavimentos, sino también la resistencia a la tracción es una propiedad 
fundamental en relación con la resistencia al esfuerzo de corte del hormigón, y en 
fenómenos de fisuración por retracción y temperatura. 
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b) Comportamiento de columnas de hormigón armado sin pandeo 

Las columnas de hormigón armado pueden ser de varios tipos. Por ejemplo, las Figs. 
3.31.a y b muestran secciones de hormigón armado tradicional, que se estudiarán 
aquí, y las otras muestran casos más especiales llamados columnas compuestas: un 
perfil tubular de acero relleno de hormigón (Fig. 3.31 .c) y un perfil de acero rodeado 
por hormigón y armaduras de refuerzo estándar (Fig. 3.31 .d). 



Figura 3.31 Secciones de columnas de hormigón armado 

El estudio del comportamiento de una columna consiste en evaluar cómo varían 
las tensiones internas y las deformaciones de los materiales cuando la carga crece 
desde cero hasta la rotura. Se considerará una columna sometida a una carga axial 
P perfectamente centrada, como la de la Fig. 3.32, exenta de esfuerzos internos de 
flexión. Tampoco se considerará la posibilidad de inestabilidad, lo que se incorporará 
posteriormente. 


4<5 




Figura 3.32 Columna axialmente cargada 
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La hipótesis fundamental en este caso es que, por existir perfecta simetría, la 
deformación 5 global de la columna corresponderá a un descenso plano paralelo 
de la sección extrema superior, esto implica que la deformación axial de las barras 
de refuerzo es idéntica a la del hormigón que las rodea; en otras palabras se supone 
perfecta adherencia entre acero y hormigón, sin deslizamiento de la barra en el 
interior del hormigón, condición que se logra materializar en la realidad mediante el 
uso de barras con resaltes. Esta hipótesis constituye la condición de compatibilidad 
geométrica del problema de mecánica estructural planteado; en efecto, en cada 
sección de la columna existirá una deformación unitaria axial e tal que: 

6 

8 = —= e =8 

L 

en que 8^ y son las deformaciones unitarias en el acero y el hormigón 
respectivamente. Como las propiedades de los materiales son conocidas, por medio 
de sus relaciones tensión-deformación, con las deformaciones unitarias se obtienen 
las tensiones y a que están sometidos ambos materiales. Conocidas las tensiones 
se puede determinar la carga axial que toma el acero y la que toma el hormigón 
P^, simplemente multiplicando por sus áreas transversales y respectivamente: 


de modo que la carga total que soporta la columna es 

P = P +P =gA +aA 

c s c c s s 

Para ilustrar este procedimiento, se aplicará en forma numérica a una columna 
específica de 4m de longitud, 25x25 cm de sección, y 4(|)16 de armadura de refuerzo. 
Las relaciones tensión-deformación de los materiales son las que muestra la Fig. 3.33. 

La sección total de la columna es A^=25x25 = 625 cm^ Cada barra de (|)16 tiene una 
sección de 2,01 cm^ (Tabla H.l), luego A^=4-2,01=8,04 cm^. La sección de hormigón 
es A =A -A =625-8,04=617 cm^ Los cálculos del procedimiento antes descrito se 
realizan en la secuencia siguiente: darse im valor de e, calcular y g^ (Fig. 3.33), 
calcular P^, P^ y P, calcular 8=L8=4008. El cálculo se repite para distintos valores de 
s hasta la rotura como se resume en la Tabla 3.4, y en la Fig. 3.34. 
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(b) Hormigón 


Figura 3.33 Curvas tensión-deformación de los materiales para estudio de comportamiento 
TABLA 3.4 Cálculo de curva P-5 de columna de hormigón armado 


£ 

(kg/cm^) 

P (ton) 

(£^-250£/)10^ 

(kg/cm^) 

Pe (ton) 

P (ton) 

6 (cm) 

0,0005 

1050 

8,44 

0,4375 

78,75 

48,59 

57,03 

0,20 

0,0010 

2100 

16,88 

0,7500 

135,00 

83,30 

100,18 

0,40 

0,0015 

2400 

19,30 

0,9375 

168,75 

104,12 

123,42 

0,60 

0,0020 

2400 

19,30 

1,0000 

180,00 

111,06 

130,36 

0,80 

0,0025 

2400 

19,30 


166,50 

102,73 

122,03 

1,00 

0,0030 

2400 

19,30 


153,00 

94,40 

113,70 

1,20 
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Varios comentarios pueden hacerse de la observación de la Fig. 3.34, que a pesar de 
corresponder a un caso particular, representa el comportamiento general de columnas 
de hormigón armado: 

i) el acero fluye antes que el hormigón alcance su resistencia máxima, 

ii) el hormigón contribuye con una parte sustancial de la carga total que toma la 
columna, 

iii) la carga máxima ocurre cuando el hormigón alcanza su resistencia máxima, 

iv) después de alcanzar la carga máxima la columna disminuye su resistencia, 

v) la columna falla cuando el hormigón llega a su capacidad máxima de 
deformación y se fractura. 



Figura 3.34 Curva P-5 y P-s para una columna de hormigón armado 

c) Diseño de columnas de hormigón armado sin pandeo 

La norma de diseño de hormigón armado que se usa en forma generalizada en Chile es 
la ACI318-95 del American Concrete Institute. Ella contiene disposiciones modernas 
que tienen por objeto lograr im adecuado comportamiento sísmico de las estructuras 
de hormigón armado; por ello la norma de diseño sísmico de edificios (NCh433.0f96) 
requiere obligatoriamente su uso para el diseño de elementos sismorresistentes. En el 
caso particular de los elementos en compresión sin embargo, la norma chilena antigua 
NCh429.0f57 propone ima fórmula muy atractiva por su simplicidad, que es fácil de 
recordar, y útil para prediseño o para una verificación rápida de capacidad, por ello se 
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incluye aquí. La fórmula define la carga admisible de una columna axialmente cargada 
en base a la carga máxima que ella resiste (Fig. 3.34); 


a la cual se le aplica un factor de seguridad de 3 para garantizar el trabajo en el rango 
elástico de los materiales para las cargas de servicio, obteniéndose; 


Pad™=^ = ^(fcA,+a^Aj (3-37) 

Otro aspecto importante en el diseño es el control de la cantidad de acero en la 
columna, la que se denomina cuantía y se define como 


p = ^100 

A, 

que debe cumplir con los límites 

1 % < p < 6% 


(3-38) 


(3-39) 


Existen varias razones para imponer cuantías mínimas en columnas. En primer 
lugar, evitar que se diseñen columnas sin armaduras, que dejarían de comportarse 
como hormigón armado y tendrían una falla extremadamente frágil. Segundo, 
algún mínimo de armadura se requiere para proveer resistencia a la flexión, aún 
cuando teóricamente sólo exista compresión axial. Y tercero, para paliar en parte 
los fenómenos de fluencia lenta (creep) y retracción del hormigón que tienen 
como consecuencia la transferencia de carga del hormigón al acero. La limitación 
de la cuantía máxima obedece principalmente a las dificultades prácticas para el 
hormigonado de columnas con gran congestión de armaduras; al respecto hay 
que considerar que las armaduras deben añadirse por traslapo, y también que las 
columnas son usualmente cruzadas por vigas en dos direcciones cuyas armaduras 
las atraviesan. Por ello, aunque el código ACI permite hasta p=8% se recomienda 
atenerse al límite indicado en la Ec. 3-39. 

Adicionalmente hay una serie de requisitos que exigen las normas a las columnas. 
Sin entrar en detalle a ellos, cabe mencionar algunas recomendaciones muy básicas. 
La mínima dimensión de una columna es de 20 cm de lado o diámetro, ello porque 
es prácticamente imposible que columnas de dimensiones menores queden bien 
hormigonadas. Las armaduras mínimas en una columna son 4(|)12, porque el diámetro 
de 12 mm da alguna seguridad de que las barras se mantengan rectas durante la 
construcción. Las armaduras deben quedar adecuadamente protegidas del ambiente 
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por un recubrimiento de hormigón, mínimo de 2 cm en columnas, el que se mide 
desde el borde exterior de los estribos; en condiciones más severas por exposición 
al aire libre, ambientes húmedos marítimos o corrosivos, en contacto directo con la 
humedad, con el terreno u otro ambiente agresivo, los recubrimientos deben ser aún 
mayores (3 a 5 cm). Los estribos, que rodean a las armaduras longitudinales (Fig. 
3.35) no deben distanciarse más de 12 veces el diámetro de las barras longitudinales 
ni más de una distancia igual al lado menor o diámetro de la columna; además deben 
cerrarse completamente en ganchos a 45° con longitud mínima de 10 cm. 




4 ... 

recubrimiento 


Figura 3.35 Estribos en columnas 

Ejemplo 3.8 

Dimensionar una columna para una carga total de peso propio más sobrecarga de 
115 toneladas, sin considerar pandeo. Utilizar hormigón con f=180 kg/cm^ y acero 
A63-42H (o =4200 kg/cm^). 

Solución: La fórmula a utilizar es la Ec. 3-37: 

Pad.=^(fcAe+aA) 
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En este caso no se han especificado restricciones al tamaño de la sección. Por economía 
se usará p^j^=l%, entonces A^=0,01 A^. Luego puede escribirse la condición: 

Pad.=^(fcAe+a,0,01Aj 

115000 

Escogiendo la sección de la columna de 40x40 cm, es decir A^= 1600 cm^, y tomando: 

A =0,01 • 1554= 15,54 cm2 

deben usarse armaduras 8(|)16= 16,08 cml La verificación confirma que se satisface 
la resistencia requerida: 

A = 1600- 16,08= 1583,92 

Padm = ^(180 • 1583,92 + 4200 • 16,08) = 117547 kg > 115 ton 

La Fig. E3.8 muestra la solución con estribos mínimos a 12^=12 • 16=192 mm^20 
cm (redondeando para simplicidad constructiva). 

8016 



• •• f-'' ■ 

e0S@2O 





Figura E3.8 
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d) Columnas de hormigón armado incluyendo pandeo 

Una forma muy sencilla para tomar en cuenta el fenómeno de inestabilidad para 
efectos del prediseño de columnas de hormigón armado, es introducir un factor y que 
reduce la carga admisible sin pandeo 

Padm=^(fcAe+a,Aj (3-40) 

El factor y, que depende de la esbeltez de la columna se presenta en la Tabla 3.5. 
Para valores intermedios a los tabulados se puede interpolar entre los valores más 
cercanos. La máxima esbeltez permitida es A,=140 de manera que el valor máximo de 
y es 3. Para 50<^<140 puede también usarse la expresión y=l+(^-50)74050. 

TABLA 3.5 Factor de pandeo y para eolumnas de hormigón armado 


Esbeltez = 

i 

Y 

< 50 

1,00 

70 

1,08 

85 

1,32 

105 

1,72 

120 

2,28 

140 = max 

3,00 


3.3 Elementos Sometidos a Flexión 

3.3.1 Tensiones de Flexión 

Se considerará aquí el caso más frecuente de vigas de sección simétrica respecto al 
plano vertical, plano que a su vez es aquél que contiene las cargas verticales aplicadas. 
En estas condiciones la deformación o deflexión de la viga es puramente vertical 
pues no se producen desplazamientos fuera de dicho plano. La Fig. 3.36 muestra 
una viga de sección rectangular (pero puede ser cualquier otra forma simétrica con 
respecto al eje y-y) y la típica deformación de curvatura por flexión que se produce al 
cargarla, tal como se observaría en un experimento de laboratorio. Aunque la figura 
muestra una sección rectangular, el análisis que sigue no exige simetría con respecto 
al eje horizontal x-x. La primera observación que puede hacerse en el experimento 
es que secciones perfectamente verticales en la viga sin carga, como AB y CD, 
experimentan una rotación debido a la flexión, lo que origina la curvatura. Segundo, 
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lo que constituye una hipótesis fundamental de la flexión, cualquier sección, como la 
AB, no se distorsiona al ocurrir la flexión, o sea las secciones originalmente planas 
permanecen planas. La tercera observación, como se aprecia claramente en la figura, 
es que los puntos A y C se acercan al Acetarse la viga, mientras los puntos B y D se 
alejan; de ello se deduce que debe estar ocurriendo compresión en el borde superior 
de la viga, y tracción en el borde inferior. 

Con las bases anteriores se puede proceder a determinar las tensiones debidas al 
fenómeno de flexión. Para ello considérese un segmento de viga sometido a momento 
flector constante, como por ejemplo el delimitado por las secciones AB y CD en la 
Fig. 3.36, el que se analiza en mayor detalle en la Fig. 3.37. 



B D 


Figura 3.36 Viga en flexión 

De la tercera observación antes indicada se concluye que existe un eje neutro, o más 
bien una superficie neutra, que no experimenta ni elongación ni acortamiento, y que 
por tanto tiene tensiones nulas. Sea éste el eje de los puntos N y O, y considérese una 
fibra cualquiera PQ a distancia “y” de él (Fig. 3.37). El giro relativo de las secciones 
es 0, y p es el radio de curvatura de la viga flectada medido hasta el eje neutro. La 
deformación unitaria de la fibra PQ es por definición 


largo final - largo inicial 
largo inicial 

_PQ-NO 

^PQ ~ 


NO 
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en que el largo inicial es NO porque en el estado inicial no deformado todas las fibras 
tienen igual longitud. Escribiendo las longitudes de los arcos PQ y NO en función 
de p y 9 se tiene 

_(p-y)9-p9_ y 


expresión que indica que la deformación unitaria de las fibras de la sección varía 
con “y”, siendo además negativa (acortamiento) para las fibras ubicadas sobre el 
eje neutro (“y” positivo) y positiva (elongación) para las fibras ubicadas bajo el eje 
neutro (“y” negativo). En virtud de la relación tensión-deformación del material se 
tiene a=EE, luego 


a = - 


Ey 


(3-41) 


Por otra parte, puede demostrarse analítica y experimentalmente que el radio de 
curvatura p y el momento flector M se relacionan en la forma siguiente: 


P = ^ (3-42) 

M 

en que E es el módulo de elasticidad del material, I es el momento de inercia de la 
sección con respecto al eje x-x (Fig. 3.36), y M es el momento flector que actúa sobre 
la sección. Notar que M es un momento en tomo al eje x, I es el momento de inercia 
en tomo a dicho eje, y la sección gira en tomo al eje x. 



Figura 3.37 Deformación por flexión 
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Aunque la Ec. 3-42 no se ha demostrado formalmente aquí, es importante destacar 
que ella tiene un sentido físico tan claro que puede llegarse a ella prácticamente por 
intuición. En efecto, si se analiza la influencia de cada uno de los parámetros E, I, y 
M en la curvatura 0 y en el radio de curvatura p, se concluye que mientras mayor sea 
el módulo de elasticidad E (rigidez del material), mayor es el radio de curvatura p, o 
sea menor es la curvatura o deformación por flexión. Igualmente, a mayor momento 
de inercia I (rigidez de la sección), mayor es p y menor es 0. Dicho de otra manera, 
E e I son directamente proporcionales a p (si ellos crecen, p crece). Inversamente, 
mientras mayor sea el momento flector M, menor es el radio de curvatma y mayor 
es la curvatura o deformación por flexión; es decir M es inversamente proporcional 
a p (si M crece, p disminuye). 

La Ec. 3 -42 es obviamente una relación “fuerza-deformación” (M vs. p específicamente) 
en que el producto El está relacionado con la rigidez a la flexión. El producto El 
refleja la influencia del material y de la forma de la sección en la rigidez de la viga: a 
mayor El más rígida es la viga, es decir es menos deformable, menor es la curvatura 
0 en cada sección, y mayor es el radio de curvatura p. Finalmente, introduciendo la 
Ec. 3-42 en la Ec. 3-41, se obtiene la distribución de tensiones de flexión normales 
(perpendiculares) a la sección 


a = - 



(3-43) 


La Ec. 3-43 indica que las tensiones de flexión varían linealmente con la coordenada 
“y”, siendo nulas en la superficie neutra y creciendo hacia los bordes superior e 
inferior de la sección como muestra la Fig. 3.38 para secciones de forma rectangular, 
doble-T, y T. Notar que cuando la coordenada “y” es positiva, o sea en la porción 
de la viga sobre la superficie neutra, la tensión o es negativa, lo que es consistente 
con el efecto de compresión a que está sometida la viga sobre la superficie neutra, 
y que queda representado por el sentido de las flechas (tensiones) en la Fig. 3.38. 
Por cierto, cuando “y” es negativa, a es positiva, lo que refleja el estado tensional de 
tracción en la viga bajo a la superficie neutra. 





Figura 3.38 Distribución de tensiones de flexión (para M en sentido de la Fig. 3.37) 
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La posición de la superficie neutra puede determinarse de la condición de equilibrio 
de fuerzas normales a la sección. En efecto, dado que no existe esfuerzo normal, la 
suma de todas las tensiones multiplicadas por las áreas en que actúan debe ser nula 


i:f=o 


SF = So A = 0 

1 1 1 


en que a es la tensión que actúa en un área pequeña Usando la Ec. 3-43 se tiene: 



Ai 

J 


= 0 


es decir, se cumple que: 


Sy A_ = 0 

Esta condición implica que y*=0 (Ec. 1-11), o sea la superficie neutra, origen de la 
coordenada “y”, coincide con el centro de gravedad de la sección. 

Por otra parte, a veces resulta conveniente usar una expresión simplificada de la Ec. 
3-43 definiendo el módulo deflexión o módulo resistente de la sección 



max 


con lo cual la expresión de la tensión de flexión máxima queda de la forma 

(3-45) 

w 

la que típicamente se utiliza sin signo, pero teniendo la preocupación de reconocer el 
sentido físico de las tensiones (tracción o compresión) dependiendo del borde de la 
viga que se haya considerado. 

Ejemplo 3.9 

La viga de la figura tiene 6 metros de luz y está sometida a una sobrecarga 
uniformemente distribuida de 5,5 ton/m. El perfil es de sección rN35xl06 de acero 
calidad A42-27ES. Determinar la tensión máxima de flexión en la viga. 
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Figura E3.9 

Solución: Las propiedades del perfil se buscan en la Tabla A.2; altura de la sección 
H=35 cm, área 134 cm^, peso del perfil 106 kg/m, momento de inercia 1^=31500 cm"*, 
y módulo resistente W^=1800 cm^ La carga distribuida total sobre la viga (peso 
propio más sobrecarga) es entonces; 

q = 5500+106 = 5606 kg/m 

El momento flector máximo en la viga ocurre en la sección en la mitad de la luz y 
tiene magnitud 



5606-6^ 

8 


= 25227 kg • m = 2522700 kg • cm 


Aplicando la Ec. 3-43 se obtiene la tensión máxima de compresión en el borde 
superior de la viga 


a = - 


M 




V y 


2522700 35 


31500 


= -1401,5 kg/cm^ 


Notar que en todos los términos se ha usado consistentemente el centímetro como 
imidad de longitud; M (kg • cm), I (cm''), H (cm). Igualmente, para el borde inferior 
usando y=-H/2 se obtiene 0=1401,5 kg/cm^ (tracción). 


Por cierto, el mismo resultado se obtiene utilizando directamente la Ec. 3-45; 


a 


M 

W 


2522700 

1800 


= 1401,5 kg/cm^ 
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Ejemplo 3.10 

Rehacer el ejemplo anterior para los mismos datos de sobrecarga y luz, pero utilizando 
como sección el perfil T que muestra la Fig. ES.lO.a. 

Solución: El área de la sección del perfil T es A=3-25+2-30=135 cm^, que es 
prácticamente igual a la del perfil IN35xl06 del Ejemplo 3.9. Por lo tanto, ambos 
tienen casi el mismo peso propio. Si esto no cambia, y las cargas y luz de la viga no 
cambian, el momento fiector máximo en este caso es también M=25227 kg-m. 



Figura E3.10 

Para determinar las tensiones de fiexión es necesario determinar la posición del centro 
de gravedad y el momento de inercia de la sección. Escogiendo como referencia la 
coordenada z que muestra la Fig. E3.10.b, el cálculo del centro de gravedad procede 
como sigue: 


2-30-15 + 3-25-31,5 
60 + 75 


= 24,17 cm 


quedando los ejes de referencia como muestra la Fig. E3.10.C. El momento de inercia 
de la sección T es (ver Tabla V.3): 



2 


2 
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25 - 3 ^ 

-h 

12 


2 30 ^ 
12 


+ 3 • 25(30 +1,5 - 24,17)" + 2 ■ 30(24,17 -15)" 


1 = 13593,8 cm" 


Las tensiones superior e inferior de la sección son respectivamente: 


a 


sup 



= - • 8,83 = -1638,6 kg/cm^ 

13593,8 


M 

^inf j Yinf 


2522700 

13593,8 


••(24,17) = 4485,4 kg/cm^ 


La forma de la distribución de tensiones es la que muestra la Fig. 3.38.C. Notar que la 
magnitud de estas tensiones es mucho mayor que la del Ejemplo 3.9, especialmente 
(más del triple), a pesar que la cantidad de material utilizado es prácticamente la 
misma, porque el área y el peso de las secciones son casi iguales. Ello ocurre porque 
el perfil IN del Ejemplo 3.9 es mucho más eficiente que el perfil T del Ejemplo 3.10, 
es decir, el material está mejor empleado en el primer caso, logrando un momento de 
inercia que es 2,3 veces el segundo. 


3.3.2 Tensiones de Cizalle 

El esfuerzo de corte que se transmite a través de una sección en forma tangencial a 
ella, es la resultante de las tensiones de cizalle o tensiones de corte que se desarrollan 
y están contenidas en el plano de la sección, es decir tangencialmente a ella. Cuando 
existe flexión siempre hay esfuerzo de corte, excepto en el caso especial en que el 
momento flector es constante. 


Las tensiones de cizalle no se distribuyen uniformemente sobre la sección sino 
dependen de su forma, y análogamente a las tensiones normales (Ec. 3-43), también 
dependen de la distancia al eje neutro (coordenada “y”) aunque no son función lineal 
de dicha distancia. La distribución de tensiones de cizalle en una sección rectangular 
está dada por la expresión (ver deducción en Riddell, Hidalgo, 2010): 


T 


ÓVfh^ 
bh^ 4 



(3-46) 


que corresponde a una variación parabólica como muestran las Figs. 3.39.b y c. Esta 
distribución es equivalente al esfuerzo de corte total que actúa sobre la sección (Fig. 
3.39.a), o mejor dicho, es la forma como la fuerza de corte V se reparte sobre ella. 
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Conforme a la Ec. 3-46, el cizalle máximo ocurre para 3 ^ 0 , es decir en la superficie 
neutra, con valor. 


T 


max 


2 bh 


(3-47) 


y el mínimo, t^í„= 0, ocurre en los bordes superior e inferior (para y = ± h/2). Como 
puede observarse, el cizalle máximo ocurre en los puntos en que las tensiones 
normales (Ec. 3-43) son mínimas (en la superficie neutra), y recíprocamente, las 
tensiones de cizalle mínimas, ocurren donde las tensiones de flexión son máximas 
(en los bordes superior e inferior de la viga). 



En el caso de una sección doble-T, el esfuerzo de corte V es tomado fundamentalmente 
en el alma del perfil, variando muy poco sobre ésta, como muestra la Fig. 3.40. En las 
alas las tensiones de cizalle disminuyen drásticamente su intensidad, ya que el ancho 
“b” en que ellas actúan es considerablemente mayor que el espesor “t” del alma. Por 
ello, para este tipo de perfiles es usual considerar la aproximación; 


T 


max 


V _V 

Aataa ht 


(3-48) 
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Figura 3.40 Tensiones de eizalle en perfil doble-T 

3.3.3. Diseño de Vigas de Material Homogéneo: Acero y Madera 

a) Diseño por Seguridad con Tensiones Admisibles 

En este método, después de estimar la magnitud de las acciones para las condiciones 
de servicio y una vez calculados los esfuerzos internos y las tensiones en las secciones, 
éstas se diseñan de modo que en ningún punto de la estructura las tensiones de 
trabajo superen las tensiones admisibles. Los valores de las tensiones admisibles 
son un porcentaje de la tensión de fluencia o tensión máxima útil del material, entre 
40% y 66% aproximadamente, con lo cual se asegura que el comportamiento de la 
estructura permanecerá dentro del rango elástico si las cargas son inferiores, o a lo 
sumo iguales, a las estimadas para las condiciones de servicio. Por consiguiente, 
es usual diseñar exigiendo separadamente que las tensiones máximas debidas a las 
cargas de servicio satisfagan: 


0 

max 

T 

max 


< a 


adm 


< T 


adm 


(3-49) 

(3-50) 


A continuación se especifican las condiciones para el diseño de vigas de acero y 
madera. El caso del hormigón armado, material no-homogéneo, se presentará en la 
Sección 3.3.5. 
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• Diseño de Vigas de Acero 

El valor de las tensiones admisibles está muy influenciado por las condiciones 
de inestabilidad lateral, que se discutirán en la Sección 3.3.4. Si no se presentan 
problemas de inestabilidad, las tensiones admisibles son: 

Tensiones normales: (3-51) 

Tensiones tangenciales: = 0,40^ (3-52) 

en que es la tensión de fluencia del material. 

• Diseño de Vigas de Madera 

Las tensiones admisibles para los casos que no ofrecen problemas de inestabilidad 
se obtienen aplicando los factores (Ec. 3-15) y K a las tensiones admisibles 
especificadas en la Tabla M.3: 

Tensiones normales: (3-53) 

Tensiones tangenciales: K t'“‘ (3-54) 

K es un factor de reducción que debe aplicarse cuando se hacen rebajes (reducción 
de la sección sobre los apoyos, ver NChll98.0f91); si la sección se mantiene 
constante K=l. Las tensiones admisibles dadas por las Ecs. 3-53 y 3-54 pueden 
aumentarse cuando las condiciones de humedad de la madera, ambiental y durante 
la construcción, son más favorables que las representadas por la Tabla M.3. También 
debe aplicárseles una ligera reducción en la medida que la dimensión mayor de la 
sección (altura) crece, utilizándose un factor definido en la norma antes citada. 
Por simplicidad, estas correcciones no se han presentado aquí. 

b) Diseño por Servíciabilídad. Limitación de Deformación Máxima en Vigas 

Un elemento estructural (o una estructura) puede dejar de ser útil (dejar de prestar 
servicio satisfactoriamente) si se deforma excesivamente, aún cuando desde el punto 
de vista de su resistencia no presente problemas. Ejemplos de ello son los daños en 
revestimientos de pisos; los daños en cielos estucados; en el caso sísmico, los daños 
en terminaciones (vidrios, tabiques, etc.) en edificios muy flexibles; las vibraciones 
excesivas (por motores, tráfico, personas); la deformación en puentes (que puede 
poner en peligro a los vehículos); y en edificios industriales, los desperfectos en 
equipos sobre rieles, o los problemas de máquinas rotatorias que requieren nivelación, 
cuando se producen deformaciones excesivas. También deben considerarse en el 
objetivo de serviciabilidad las reacciones sicológicas de las personas frente a las 
vibraciones, a las deformaciones excesivas, o al agrietamiento visible de los edificios. 
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Por estas razones, en el diseño siempre es necesario verificar las deformaciones, 
especialmente en acero y madera. El problema es menos crítico en las estructuras 
de hormigón armado, porque normalmente tienen suficiente rigidez, excepto cuando 
las luces son importantes. Para el diseño por serviciabilidad se limita la razón entre 
la deformación máxima, llamada flecha, y la luz (5^^yL), o bien se construye con 
contraflecha, especialmente en elementos de gran luz. 

En el Capítulo 4 se discutirán en más detalle los conceptos pertinentes al cálculo de 
deformaciones en vigas y estructuras. Por el momento se recurrirá a los resultados 
presentados en la Tabla V.4 para vigas. Por ejemplo, para la viga de la Fig. 3.41 la 
deflexión o deformada o curva elástica 5, está dada por la expresión; 

6= (2x'* -3Lx^ +L’x) 

48Er ^ 

Mediante la cual se puede determinar la deformación máxima y la sección en que 
ella ocurre 





Figura 3.41 Deformación de una viga 
• Deformaciones Admisibles según Tipo de Elemento 

Dado que se espera que el comportamiento de la estructura se mantenga dentro del 
rango elástico bajo cargas de servicio, el cálculo de deformaciones siempre se hace 
bajo la hipótesis de comportamiento elástico. A modo de ejemplo se presentan en 
la Tabla 3.6 valores típicos máximos permitidos para la razón pero debe 

tenerse presente que hay una amplia variedad de situaciones que las normas de 
los materiales consideran adicionalmente. A su vez, en materiales como hormigón 
y madera que experimentan deformaciones en el tiempo bajo carga constante, es 
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necesario evaluar y controlar las deformaciones por fluencia lenta (creep) cuando 
actúan cargas permanentes intensas; la intensidad de la carga permanente se mide en 
relación con la sobrecarga. Por ejemplo, si la carga permanente excede el 50% de la 
carga total puede decirse que hay una carga de larga duración intensa. 

TABLA 3.6 Deformaciones admisibles según tipo de elementos 


8 /L 

max 

Vigas corrientes de piso 

1/300 

Vigas que soportan cielos estucados 

1/360 

Vigas de puente caminero 

1/800 

Vigas enrejadas (cerchas) 

1/700 

Vigas de puente ferroviario 

1/1000 

Vigas que soportan equipo vibratorio 

1/800 


Resulta práctico en diseño satisfacer la limitación de las deformaciones máximas 
exigiendo que la viga tenga una cierta altura mínima. Por ejemplo, si se desea 
satisfacer la condición: 


6 


< 

max — 


L 

360 


bajo la acción de peso propio y sobrecargas, se puede usar el caso de una viga 
simplemente apoyada bajo carga distribuida q, en que la deformación máxima se 
produce en el centro de la luz (ver Tabla V.4): 


6 


max 


5qÚ 

384EI 


Por otra parte, la tensión longitudinal máxima en vigas simétricas respecto al eje 
neutro es, siendo h la altura de la viga, 

„ qL' h 


luego: 

_qEh 5E 

161 24Eh“^'"“ 24Eh 


8 21 

5E 


Limitar la deformación máxima a L/360 implica entonces: 
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E 


75 a 


max 


si se usa acero A37-24ES, CT^¿m=1400 kg/cm^ y E=2100000 kg/cm^, resulta: 

-<20 o bien h>— (3-55) 

h 20 

lo que indica que el límite de deformación se satisface automáticamente si la altura 
de la viga se escoge al menos igual a un veinteavo de su luz. Relaciones de este tipo 
son muy útiles en la etapa de prediseño, por su simpleza, facilidad de aplicación, y 
porque dan un criterio para definir la altura del elemento. 

• Contraflecha 

Se llama contraflecha a la deformación que se deja durante la fabricación del elemento 
en sentido contrario a la que producirán las cargas. Típicamente se da una contraflecha 
igual a la deformación correspondiente a la carga permanente. Para elementos en 
que la razón sobrecarga/carga permanente es muy alta (vigas portagrúas) se usa una 
contraflecha igual a la flecha correspondiente a la carga permanente más el 50% de 
la sobrecarga. La contraflecha debe seguir aproximadamente la forma de la curva 
deformada elástica, tal como se indica en la Fig. 3.42 para las vigas y en la Fig. 3.43 
para las cerchas o reticulados. Las vigas de acero, se pueden fabricar en pedazos, que 
se ensamblan como muestran las Figs. 3.42.b y c. En vigas de hormigón armado se 
puede dar la curva deseada al moldaje según sean los requerimientos estéticos. En 
los reticulados la contraflecha se logra muy simplemente fabricando las piezas de 
largos diferentes a los de la estructura teórica no-deformada; por ejemplo, en la Fig. 
3.43 los elementos diagonales son ligeramente más cortos. 


Curva elástica 




Figura 3.42 Contrahechas en vigas de acero 
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Figura 3.43 Contraflecha en cerchas 

Ejemplo 3.11 

La viga de acero de la figura es un perfil IN25x28 de acero A37-24ES. Determinar 
las tensiones máximas de fiexión, de cizalle, y la fiecha. Notar que esta estructura es 
hiperestática, de modo que sus esfuerzos internos no pueden calcularse sólo con las 
ecuaciones de la estática (Capítulo 2); por ello, puede recurrirse a las soluciones que 
entrega la Tabla V.4. 


4 -^ 


4ton 

J_ 


3m 


4 


Figura E3.11 

Solución: En la Tabla V.4 se obtienen el momento flector máximo M=3PL/16, el 
esfuerzo de corte máximo V=11P/16 (ambos ocurren en el empotramiento), y la 
fiecha 5j^^j^=0,009317PL^/EI. Las propiedades del perfil metálico se obtienen de la 
Tabla A.2: Wj^=324 cm\ altura H=25 cm, y el espesor del alma t=5 mm. El módulo 
de elasticidad del acero es E=2.100.000 kg/cm^. La tensión máxima de flexión es 
entonces (Ec. 3-45): 


_ M _ 3PL 
W~16W 


3 4000-60 
16-324 


= 1389kgW 


La tensión máxima de cizalle es (Ec. 3-48): 


_ V IIP 
ht 16ht 


11-4000 

16-25-0,5 


= 220 kg/cm^ 
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y la deflexión máxima 


6 


max 


0,009317 4000 600^ 
2100000-4050 


= 0,95 cm 


Ejemplo 3.12 

Diseñar una viga de piso simplemente apoyada de acero A37-24ES, de 6 m de luz, 
para soportar una carga uniformemente distribuida de 2 ton/m. La carga incluye 
el peso propio de la viga (estimado), cargas permanentes y sobrecarga de uso. El 
volcamiento de la viga está impedido mediante sujeción lateral apropiada del ala 
comprimida. 


q=2ton/m=20kg/cm 



Figura E3.12 


Solución: En este caso las reacciones en los apoyos son V=qL/2, el momento flector 
máximo M=qL78, y la deflexión máxima (flecha) es 8^^^=5qL''/(384EI). 

a) Diseño por resistencia 

La tensión máxima de flexión no debe exceder la tensión admisible, esto es: 


n A 

<7 = — = 0,6 

^ adm , y 


Como M es conocido, y o =2400 kg/cm^ para el acero especificado, la condición 
de diseño anterior permite determinar el módulo resistente requerido de la 
sección: 


M _qL" 
W~8W 


20-600^ 

8W 


<0,6-2400 = 1440 


W,, =625 cm^ 

req 
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Se necesita entonces buscar un perfil IN cuyo W > Además, para prever que 
las deformaciones estén dentro de un margen razonable, conviene tener presente 
que la altura del perfil cumpla (Ec. 3-55); 


, ^ L 600 

h > — =-= 30 cm 

20 20 


En la Tabla A.2 se encuentran varios perfiles que satisfacen los requisitos 
anteriores, siendo los siguientes los más livianos en los grupos de alturas 30, 35 
y 40 cm respectivamente: 

IN30x44,6 W = 634 

IN35x40,9 W = 641 

IN40x41,4 W = 708 


Conviene entonces usar el perfil ESI 35x40,9 que el más económico. Si existiesen 
razones para ocupar uno de altura diferente, los perfiles que lo acompañan en la 
lista anterior serían los más apropiados. 


Satisfecha la tensión máxima de fiexión hay que comprobar la de cizalle; 


T = 


V 

— <T . 

1 , adm 

ht 


= 0,4ay 


El perfil seleccionado tiene espesor del alma t=6 mm, luego: 


T = 


qL 

2ht 


20-600 
2-35 0,6 


= 286 < 0,4 • 2400 = 960 kg/cm^ 


OK 


b) Verificación de serviciabilidad 

Suponiendo que se trate de una viga de piso de un edificio que llevará terminación 
de cielo estucado, debe cumplirse (Tabla 3.6): 


6 


< 

max “ 


L 

360 


El perfil rN35x40,9 tiene momento de inercia 1^^=! 1200 cm'', luego; 

^<^ = 1,67 
384EI 360 

5-20-600 


384-2100000-11200 


= 1,43 cm< 1,67 OK 
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Ejemplo 3.13 

Para las oficinas en terreno de una obra se construirá una caseta de dos pisos de 
madera. La planta de la caseta será aproximadamente de 3x12 m. Se pide diseñar 
las vigas de piso (determinar escuadría y espaciamiento) utilizando Pino Radiata 
cepillado con razón de resistencia 48%. El piso debe soportar el peso propio de las 
vigas, un entablado de madera de 3/4” (12 kg/m^) y una sobrecarga de 150 kg/m^. 
Considerar que para una caseta provisoria no se requerirá controlar las deformaciones. 
Para estimar el peso propio de las vigas usar el peso específico p„j,dera^0,5. 



Piso 


Figura E3.13 

Solución: Según la Tabla M.3 el Pino Radiata húmedo tiene una tensión admisible 
de fiexión: 


= 55 kg/cm^ 

Para determinar las cargas sobre cada viga suponer un espaciamiento de 50 cm entre 
ellas. Las cargas uniformes distribuidas sobre la viga, por unidad de longitud, son 
entonces; 


(debido a sobrecarga) 

(peso propio entablado) 

y para el peso propio de la viga (suponiendo una sección de 2”x6”) 
q^ = 0,0005 • 4,5 • 14 = 0,032 kg/cm 

q.o.ai = Oso+ %p + qv = 0,842 kg/cm 


150 0,5 , , 

qsc= =0,75 kg/cm 


Opp 


100 

1 2-0,5 

100 


= 0,06 kg/cm 
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Luego, se requiere una sección con módulo resistente: 


W_ = 


M_ 9472,5 


req 


''adm 


55 


-=172 cm^ 


verificando la sección supuesta de 2”x6”: 

\2 


w = 


bh^ _ 4,5(14)' 


6 


=147 cm^ —> Insuficiente 


Reduciendo el espaciamiento de 50 cm inicialmente supuesto en la proporción 
147/172 se obtiene (0,855) • (50)=43 cm. Usar piezas de 2”x6” a 43 cm. 

La deformación de la viga para sobrecarga máxima, con E=55.000 kg/cm^ según 
Tabla M.3, se calcula como sigue: 

150-0,43 12 -0,43 ^ ^, 

q =--I---1-0,032 = 0,73 kg/cm 


100 


100 


bh^ 4,5(14) , 

I = —= ^ ’ =1029 cm" 

12 12 


= 


5qL" 5-0,73-300" 

- — --=1,36 cm 


384EI 384-55000-1029 


que corresponde a L/220, deformación más que aceptable para una estructura 
provisoria. 

3.3.4 Inestabilidad en Vigas. Pandeo Lateral-Torsional 

La presencia de tensiones de compresión en elementos en flexión puede conducir a 
un fenómeno de inestabilidad cuando no hay restricción al desplazamiento lateral de 
la viga y especialmente cuando la sección tiene baja rigidez lateral y a la torsión. Esta 
es precisamente la situación de los perfiles de acero tipo IN, los que se proporcionan 
en general altos, con almas delgadas, y concentrando el material en las alas para 
hacerlos eficientes en flexión y aumentar su resistencia y rigidez con respecto al eje 
fuerte de la sección (eje horizontal). 

El pandeo lateral-torsional de una viga de acero ocurre en la forma que ilustra la 
Fig. 3.44, desplazándose la sección lateralmente junto con girar, razón por la cual 
el fenómeno se conoce también simplemente como volcamiento de la viga. En esta 
viga no hay elementos que restrinjan tales deformaciones, como ocurre en otros 
casos en que la sujeción lateral reduce la tendencia al pandeo o lo inhibe totalmente. 
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5^#arr‘íñn A —A 



1. Antes de la flexión 

2. Posición deformada, antes del pandeo 

3. Posición deformada, después del pandeo 



Figura 3.44 Pandeo lateral torsional de una viga de aeero 


La Fig. 3.45 ilustra ejemplos de restrieción al pandeo: (a) una losa sobre vigas 
metálicas, provista de elementos eonectores de aeero embebidos en la losa, impide 
totalmente el volcamiento de las vigas; (b) un sistema de arriostramiento de piso, 
freeuentemente usado en estructuras industriales sin losa de hormigón, para redueir 
la longitud de pandeo lateral de las vigas. En este último easo, los elementos de 
arriostramiento deben fijar directamente el ala comprimida de la vigas para que sean 
realmente efectivos. 



(a) (b) 


Figura 3.45 Sistemas de arriostramiento lateral de vigas 
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Cuando no hay sujeción lateral, las tensiones admisibles de compresión por flexión 
deben reducirse considerablemente en la medida que aumenta la luz de la viga 
(similarmente a lo que ocurre con las columnas a medida que aumenta su esbeltez). 
La reducción de tensiones depende de la forma del perfil, en particular su rigidez 
torsional. Este tema, que escapa a los objetivos de este texto, se encuentra desarrollado 
en detalle en otros textos (Riddell, Hidalgo 2010). Sin embargo, a modo de ejemplo, 
la Fig. 3.46 presenta las tensiones admisibles de compresión por flexión para dos 
perfiles específicos de acero calidad A37-24ES; como puede observarse, para el 
perfil IN40x95,5, que es un perfil relativamente robusto en el grupo de perfiles de 40 
cm de altura, la tensión admisible comienza a decrecer a partir de una luz de 7,5 m, 
mientras que en el perfil ES[35x27,4, el más esbelto de su grupo, la tensión admisible 
empieza a disminuir, y drásticamente, para L poco mayor de 2 m. 

En vigas de madera se puede usar la siguiente regla práctica; Si h/b<4 (en que h es 
la altura y b el ancho de la sección rectangular respectivamente) y la deformación 
máxima 5 es menor que L/360 no hay peligro de volcamiento, en que L es la luz de la 
viga. Dentro de estos límites (ambos a la vez) se usa la tensión admisible de flexión 
según tablas sin reducción por estabilidad lateral. Por otra parte, es muy común 
que en un envigado de madera el desplazamiento lateral del canto comprimido 
esté impedido por el entablado que se apoya sobre las vigas y por la presencia de 
cadenetas transversales apoyadas y clavadas contra los lados de la viga. En todo 
caso, las vigas de madera deben quedar siempre efectivamente apoyadas en sus 
extremos para impedir tanto el desplazamiento lateral como la rotación en tomo al 
eje longitudinal de la pieza. En situaciones en que exista una condición susceptible 
al volcamiento deben reducirse las tensiones de flexión, utilizando el factor de 
modificación por volcamiento que especifica la Norma Chilena NChll98.0f91, 
el que debe agregarse a la Ec. 3-53. 

q,d(kg/cm2) t^d(kg/cm2) 



Figura 3.46 Tensión admisible de compresión por flexión en perfiles de acero sección JN 
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3.3.5 Diseño de Vigas de Material No-homogéneo: Hormigón Armado 
a) Comportamiento Mecánico 

El hormigón armado es un material no-homogéneo porque está conformado por 
dos materiales de propiedades diferentes. El hormigón contribuye con su buena 
resistencia a la compresión, pero tiene la desventaja de su reducida resistencia a 
la tracción y su fragilidad. El acero aporta su gran resistencia a la tracción y su 
ductilidad. En el hormigón armado se saca provecho de los atributos positivos de 
cada uno de sus componentes; en efecto, en un elemento sometido a flexión el 
hormigón será el encargado de tomar los esfuerzos de compresión, mientras el acero 
se hará cargo de los esfuerzos internos de tracción. 




Figura 3.47 Viga de hormigón armado 

Considérese por ejemplo una viga de sección rectangular como la de la Fig. 3.47, cuyo 
diagrama de momentos tiene la forma indicada. Como elemento en flexión, sometido 
a momento flector positivo, se deformará en la misma forma que muestran las Figs. 
3.36 y 3.37, quedando la parte superior de la viga sometida a tensiones de compresión 
y la parte inferior a tracción. El hormigón soportará las compresiones, pero como no 
resiste tracciones, en la parte inferior aparecerán fisuras, las que se iniciarán en el borde 
inferior (el más traccionado) y progresarán hacia arriba alcanzando eventualmente el 
eje neutro. Las fisuras de flexión serán prácticamente verticales en la zona central de 
la viga, donde el momento flector es predominante, mientras en las zonas cercanas a 
los apoyos ocurrirá fisuración diagonal, debido a la presencia de intensas tensiones 
de corte, y donde además el momento flector es de baja intensidad. Incluso, las 
fisuras más cercanas al apoyo pueden no alcanzar el borde inferior de la viga, pero se 
extienden por sobre el eje neutro, por lo que se les reconoce como grietas de corte que 
típicamente presentan una inclinación de 45°. Para las cargas de servicio las fisuras 
son casi imperceptibles a simple vista, pero se van abriendo, haciéndose cada vez más 
notorias, a medida que aumenta la carga, pudiendo llegar finalmente a espesores del 
orden de milímetros en el estado de colapso de la viga. 
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Figura 3.48 Tensiones intemas en seceión de hormigón armado 

Claramente la función de las armaduras de acero es absorber las tensiones de tracción 
que el hormigón es incapaz de tomar, de modo que en definitiva el funcionamiento 
mecánico de la sección es como el que ilustra la Fig. 3.48. Como se aprecia en 
esta figura, el hormigón sólo trabaja en compresión, suponiéndose inactivo bajo la 
superficie neutra, donde las tracciones (fuerzas t) las toma el acero solo. 

Cabe notar también que el eje neutro no se ubica en el centro geométrico de la 
sección rectangular, sino se encuentra normalmente desplazado hacia el borde 
comprimido (Fig. 3.47). Su posición, identificada por kd en la Fig. 3.48, corresponde 
al centro mecánico de la sección. La variable k se puede determinar de la condición 
de equilibrio de fuerzas sobre la sección, en efecto, para flexión pura sin esfuerzo 
normal, debe cumplirse que; 


C = T (3-56) 

en que C es la resultante de la distribución de tensiones de compresión en el 
hormigón y T es la resultante de las fuerzas de tracción sobre las armaduras de acero. 
La Fig. 3.49 muestra el estado de deformaciones y tensiones unitarias en la sección, 
donde las deformaciones unitarias cumplen con la hipótesis básica de la flexión: las 
secciones planas permanecen planas adoptando una curvatura 0. La resultante de la 
distribución de tensiones triangular en el hormigón es 

C = -arkdb 

2 


(3-57) 
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y la fuerza total que ejerce el acero es 


T=A^o^ (3-58) 

en que es la tensión en el acero y es el área total de la sección de las armaduras 
de refuerzo. Luego, la condición de equilibrio (Ec. 3-56) queda: 

Í0rkdb = A,(T, (3-59) 


Deformaciones Tensiones 
unitarias longitudinales 



Figura 3.49 Viga en flexión simple 

Pero y están relacionadas por la condición geométrica 


gp _ gs 

kd d-kd 


ar 

E,kd 


E.(d-kd) 


(3-60) 


y definiendo n=EyE^, cuociente entre los módulos de elasticidad del acero y del 
hormigón, la Ec. 3-60 combinada con la Ec. 3-59 conducen a: 


a,k^db 

2n(l - k) 


= A.a, 


Definiendo la cuantía de refuerzo 


P = 


db 


(3-61) 
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se obtiene la siguiente expresión para k que define la posición del eje neutro: 

= 2pn(l - k) 
k^ + 2pnk - 2pn = 0 

k = -pn + ^(pn)%2pn (3-62) 

Por otra parte, el equilibrio de momentos en la sección permite calcular las tensiones 
en el acero y el borde más comprimido del hormigón. Las fuerzas internas C y T en 
la sección constituyen una pareja de fuerzas equivalente al momento flector M que 
actúa en la sección 


Cjd = Tjd = M (3-63) 

La resultante de la distribución triangular de compresiones en el hormigón actúa a 
distancia kd/3 del borde superior, luego 

jd = d-y ó j = l-| (3-64) 

Sustituyendo en la Ec. 3-63 las expresiones para j, C y T dadas por las Ecs. 3-64, 
3-57, y 3-58 respectivamente, se obtienen 


max_ 2M 

^ bkjd^ 

(3-65) 

M 


II 

> 

(3-66) 


b) Tensiones Admisibles de Diseño Elástico 

El dimensionamiento de una viga de hormigón armado consiste en determinar b, d y 
para resistir un momento flector dado M sin exceder las tensiones admisibles 
en el acero y o/‘‘“ en el hormigón. Valores admisibles típicos recomendados para 
vigas y losas son las siguientes: 


c 


max 

c 




2 


(3-67) 

(3-68) 


en que f es la resistencia cúbica del hormigón (Tabla 3.3) y o^ es la tensión de 
fluencia del acero (Tabla H.l). 
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Este tipo de diseño se denomina diseño elástico porque ambos materiales se 
encuentran a tensiones moderadas para las cargas de servicio (peso propio más 
sobrecarga): el acero perfectamente lineal-elástico (Fig. 3.7.b) y el hormigón en una 
fase muy aproximadamente lineal de comportamiento (Fig. 3.33). 

c) Diseño por servícíabílídad 

Como se discutió en la Sección 3.3.3.b el control de deformaciones es un aspecto 
importante en el diseño. Aunque las secciones de hormigón armado son bastante más 
voluminosas que las de acero, por la diferencia de resistencia entre ambos materiales, 
las condiciones de serviciabilidad no pueden soslayarse. Aún más, el hormigón tiene 
una propiedad especial ausente en el acero, experimenta deformaciones bajo cargas 
constantes de larga duración (creep). Estas deformaciones pueden ser varias veces 
mayores que las deformaciones elásticas bajo cargas de corta duración, pero no 
afectan la resistencia del hormigón. 

El código ACI-318 recomienda alturas mínimas de vigas y losas en edificios que 
se consideran suficientemente generosas como para obviar la necesidad de hacer el 
cálculo de deformaciones, siempre que dichos elementos no soporten o estén unidos 
a tabiques u otros elementos que puedan dañarse con deformaciones grandes. Si no 
se respetan las alturas mínimas dadas por la Tabla 3.7 es necesario hacer un cálculo 
detallado de las deformaciones incluido el efecto de las cargas de larga duración. 
Notar que las alturas mínimas dadas en la Tabla dependen de las condiciones de 
apoyo de la viga; por ejemplo una viga en voladizo requiere el doble de altura que 
una viga simplemente apoyada de igual luz. 


TABLA 3.7 Altura mínima sin control de deformaciones (según ACI-318) 




i 

1 1 



i A 

i i 

i 

Losas en una 

dirección 

L/20 

L/24 

L/28 

L/10 

Vigas 

L/16 

L/18,5 

L/21 

L/8 


En el caso de losas apoyadas en vigas o muros en sus cuatro bordes pueden utilizarse 
los coeficientes de la Tabla 3.8. Estos coeficientes se consideran apropiados para 
control de deformaciones y vibraciones por excesiva flexibilidad de las losas. 
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TABLA 3.8 Altura útil de losas en dos direceiones 



Notas; La altura útil corresponde a d de la Fig. 3.48, debiendo agregarse el 
recubrimiento para completar la altura total. Los valores listados corresponden a 
losas cuadradas de luz L. 

d) Condición de Diseño Balanceado 

Es común que en un diseño los materiales acero y hormigón no trabajen 
simultáneamente a nivel de sus tensiones admisibles y La capacidad en 
flexión de la sección, representada por el momento admisible de la viga dependerá 
de cuál de los dos materiales alcanza primero su tensión admisible. Si es el hormigón 
el más solicitado (Ec. 3-65); 


M.,„=Mr=ibkjdV (3-69) 

si es el acero el más solicitado (Ec. 3-66); 

M,<,„=Mr=jdA,(T:‘^ (3-70) 

el momento admisible es entonces el menor valor entre M y M Puede 
entonces darse una de las tres situaciones siguientes; 

• Si M = Mentonces o = ^ adm y max = adm §g (jjgg qyg gg diseño 

c s’ ss-'c c ^ 

elástico balanceado. 

• Si entonces y Cabe anticipar que esta situación 

es la condición deseable de un diseño; primero, porque significa que se 

está usando eficientemente el acero, que es el componente más caro, y segundo, 
desde el punto de vista del comportamiento, por la gran conveniencia de mantener 
“aliviado” al (hormigón o^<o^“‘*'"), lo que aleja de una eventual fractura a este 
material eminentemente frágil, lográndose por tanto un comportamiento dúctil de 
la sección en flexión. 

• Si entonces y Esta situación es la opuesta a la 

anterior y por tanto indeseable como objetivo de diseño. 
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Reescribiendo la Ec. 3-60 para la condición de diseño balanceado se tiene; 


_adm _adm 

Ge CT^ 

EAa,d^E,(d-k,,d) 


de donde 


^^bal ~ ■ 


1 + 


ncr; 


(3-71) 


Además, la condición de equilibrio (Ec. 3-59) adaptada a este caso queda; 



kbaidb = A.a: 


,adm 


por lo tanto, la cuantía de acero para obtener un diseño elástico balanceado es: 


_ _ ^bal _ 

db 2 (jf” 


(3-72) 


La Ec. 3-72 indica que para que haya diseño balanceado los materiales, acero y 
hormigón, deben estar dispuestos en la proporción adecuada. A esta conclusión 
puede llegarse en forma intuitiva ya que obviamente el hecho de no satisfacer 
exactamente la tensión admisible de un material significa que hay déficit o exceso de 
dicho material, luego siempre debe poder alcanzarse un punto de compensación en 
que ambos materiales se encuentren en la proporción teóricamente ideal. 


e) 


Etapas del Diseño de una Viga con Armadura Simple 

Se conoce M y las propiedades de los materiales; n, y se pide 

determinar b, d y A^. 

Usando las Ecs. 3-71 y 3-72 calcular; 


^bai “ ■ 


_adm 


1 + 


na' 


,adm 


ku,, ct; 


,adm 


,adm 


Elegir p < p^^|, esto implica que 0 ^= 0 ^'"'"’ y (condición de diseño 

deseada). 

Calcular la posición del eje neutro directamente con la Ec. 3-62. Luego j=l-k/3. 
Calcular la tensión máxima en el hormigón (se sabe que la del acero es o^“‘*"’) 
usando la Ec. 3-59; 


a 


max 

c 
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• Determinar la sección de hormigón. Reescribiendo la Ec. 3-65 como: 

1 ( 

M = -kbd' 1-- -ar 
2 3 

se escogen las dimensiones de la sección para satisfacer cualquiera de las expresiones 
siguientes: 


M M 



M 

ikarj 


(3-73.a) 

(3-73.b) 


considerando que en vigas de hormigón armado típicamente la altura total está en 
el rango de 1,5b a 3b. También debe considerarse que conviene seleccionar la altura 
de la viga en función de su longitud de manera que se satisfagan las condiciones de 
serviciabilidad (Tabla 3.7). 

• Determinar la sección de acero: 

= p b d 

f) Procedimiento Rápido para Diseñar o Veriñcar 

Generalmente) varía poco, ya que está influenciado por la tercera parte de la variación 
de k (j=l-k/3), una aproximación bastante buena es tomar jd«0,88d a 0,9Id. 

• Conocida la sección de hormigón (b y d), la sección de acero necesaria es (Ec. 
3-65): 



arjd 


y comprobar que p<Pb 3 i dado por la Ec. 3-72. 

• Si se desea verificar el momento admisible de una sección dada (Ec. 3-65): 

^adm = ^ o j d 

y comprobar que p < p^^, dado por la Ec. 3-72. 



296 


Fundamentos de Ingeniería Estructural 


Ejemplo 3.14 

Una viga de hormigón armado que tiene la sección indicada está sometida a un 
momento flector máximo de 5,5 ton m. Verificar si se satisfacen las tensiones 
admisibles de los materiales H30 y A44-28H. Los módulos de elasticidad son: 
E =2.100.000 kg/cm^ y E =250.000 kg/cml 


25cm 






< 

sr 


60 

i 


• • ■ • 

4016 


55 






Figura E3.14 

Solución: Determinar la posición del eje neutro utilizando la Ec. 3-62, para ello se 
calculan n y p: 


E 2100000 „ , 

n = —=-= 8,4 

E, 250000 

= 4(1)16 = 4 • 2,01 cm^ = 8,04 cm" 


P 



8,04 

55-25 


= 0,005847 


pn = 0,04911 

k = -pn + ^(pn)^ +2pn 

k = -0,04911 + Vo, 00241 + 0,09823 = 0,268 

j = l-- = 0,91 
3 
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Luego, usando las Ecs. 3-65 y 3-66 se tiene: 
M = 5,5 ton • m = 550.000 kg • cm 


-^ = 62,6 kg/cm^ < = 100 kg/cm^ 

25-0,2555-0,91-(55) 3 


a. = 


550.000 / 2 adm 2800 , 2 

-= 1366,8 kg/cm <(jf =—^ = -= 1400 kg/cm 

8,04-0,91-55 ^22 


OK 

OK 


Ejemplo 3.15 

Diseñar la viga de hormigón armado de la Fig. E3.15.a para una carga permanente 
(Qpp) de 875 kg/m y una sobrecarga de uso de 625 kg/m. El diagrama de momentos 
es el indicado. Usar hormigón H25 y acero A63-42H. Los módulos de elasticidad de 
los materiales son E^=2.100.000 y E^=220.000 kg/cml 



Figura E3.15.a 

Solución: Se probará con una viga de 20 cm de ancho, que es el mínimo recomendable 
para vigas, y altura de 40 cm. Se debe determinar la armadura que se requiere en las 
secciones críticas B y C (momentos máximos). Las tensiones admisibles son (Ecs. 
3-67 y 3-68): 
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Armadura requerida, según procedimiento rápido aproximado (Sección 3.3.5.e): 



_adm • 1 

jd 


La distancia d’ del centro de gravedad de las armaduras al borde más próximo se 
determina en referencia a la Fig. E3.15.b, considerando 2,5 cm de recubrimiento, 
suponiendo estribos de 0,8 cm de diámetro y agregando (|)/2, mitad del diámetro de 
las barras de refuerzo (suponiendo (|) = 12 mm); 

d’ = 2,5 + 0,8 + 0,6 = 3,9 cm 


d = h-d’ = 40-3,9 = 36,l cm 



2,5cm 


Figura E3.15.b 
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Entonces, para la sección C de la viga, suponiendo j=0,9, se obtiene: 


A„ =■ 


2,22 


2,1 0,9-0,361 


= 3,25 cm" 


lo que se logra con 3(|) 12=3,39 cm^. Esta armadura corresponde a una cuantía p=3,39/ 
(20)(35,9)=0,0047<p^^,; lo que significa que el acero satisface exactamente su tensión 
admisible y el hormigón estará bastante por debajo de la suya. Para la sección B de 
la viga: 


A =■ 


1,69 


2,1-0,9-0,361 


= 2,48 cm^ 


para lo cual se usarán 2(|)10+1(|) 12=2,7 cm^. La Figura E3.15.C muestra donde deben 
ubicarse las armaduras: en el borde inferior de la viga para momento flector positivo 
(momento máximo en C) y en el borde superior de la viga para momento flector 
negativo (momento máximo en B). Como puede observarse, las armaduras van al 
mismo lado a que se ha dibujado el diagrama de momento flector en la Fig. E3.15.a. 


(c) 


3012 


B 2010+1012 
_ 




1,5 



Figura E3.15 cy d 
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En realidad, como la viga debe completarse con estribos, debe haber por lo menos 
una barra en cada esquina a todo el largo de la viga, para ello se utilizarán en este 
caso 2(|)10 en el borde superior y 2(|)12 en el borde inferior, suplementando dichas 
armaduras con \^\2 para cubrir los requerimientos de cálculo en las secciones C y B; 
en definitiva la viga quedaría armada como muestra la Fig. E3.15.d (los suples van a 
igual altura que el resto de las armaduras, en la figura se muestran desplazados para 
poder apreciarlos). El diseño se completa con estribos de (|)6 a 18 cm de distancia, 
cuyo cálculo no es materia de este texto. 

g) Resistencia al Corte de un a Viga de Hormigón Armado 

La Fig. 3.50 muestra el diagrama de cuerpo libre de una porción de viga entre 
su extremo apoyado y una grieta de falla por corte. Las fuerzas horizontales son 
las involucradas en la resistencia a la flexión; tracción en el acero inferior (T) y 
compresión en el hormigón (C^) y en el acero superior (C^). Las fuerzas verticales 
están asociadas al fenómeno de corte; el esfuerzo de corte V, el esfuerzo de corte 
resistido por el hormigón (en la zona de compresión y a través de la grieta), y el 
esfuerzo de corte resistido por los estribos verticales que cruzan la grieta. 

Por equilibrio se tiene 


V = R-qa = V^ + V (3-74) 

en que V =I1A o, con a tensión de tracción en los estribos y A área total de la 

T. S V v’ V -'V 

sección de estribos que cruzan la grieta. 


d 


q 

M M 



Figura 3.50 Mecanismo de resistencia al corte 

Como la resistencia al corte que aporta el hormigón es relativamente baja siempre 
en una viga hay armadura transversal en forma de estribos, excepto en losas y 
fundaciones masivas. En vigas, aún cuando el hormigón tuviera capacidad (V^) 
para resistir por sí solo el esfuerzo de corte V, las normas exigen la presencia de 
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al menos un mínimo de armadura transversal, especialmente en vigas que forman 
parte de pórticos en regiones sísmicas como Chile. Con el objeto de asegurar que 
cada fisura diagonal sea atravesada al menos por un estribo, la separación s entre 
ellos no debe exceder d/2 ni 60 cm; cuando el esfuerzo de corte es más intenso, y 
aumenta la contribución de la armadura transversal de modo que V >2V los límites 
anteriores se hacen más exigentes: d/4 y 30 cm. Como se ha mencionado, el cálculo 
de la armadura transversal (estribos) excede los objetivos de este texto; tratamiento 
completo de esta materia puede encontrarse en Riddell, Hidalgo 2010. 

h) Resistencia Flexural Última de una Viga de Hormigón Armado. 

Se entiende por capacidad última de una sección a su resistencia en el estado de falla o 
rotura de alguno de los materiales que la componen. En general, la condición de rotura 
del hormigón armado se produce cuando la deformación unitaria de compresión en 
el hormigón (Fig. 3.51) llega a la capacidad límite de deformación del hormigón 
e^. El valor de se ha medido en el laboratorio, y para fines prácticos la norma ACI- 
318 adopta convencionalmente e^=0,003. La condición indicada de rotura se basa en 
las propiedades de los aceros comunes que se usan en el hormigón armado, las que 
permiten asegurar que no puede ocurrir la falla del acero debido a su gran capacidad 
de deformación antes de la rotura por tracción, ya que la deformación unitaria en 
rotura e^ es el orden de 10% a 20% (e=0,15 a 0,2, ver Fig. 3.7.a). 

El estado de deformaciones unitarias y tensiones unitarias en la sección a nivel último 
es como muestra la Fig. 3.51. La distribución de tensiones en el hormigón no es lineal 
como ocurría para las cargas de servicio (Figs. 3.48 y 3.49), sino parabólica, con 
una compresión máxima fcomo se estudió anteriormente (Figs. 3.29 y 3.30), y se 
reproduce en la Fig. 3.51. El acero, normalmente habrá iniciado la fluencia mucho 
antes que el hormigón llegue a la rotura, de modo que y a = como muestra la fig. 
3.51, por ello este modo de falla se denomina de compresión secundaria del hormigón. 
La falla de compresión primaria del hormigón, antes que el acero fluya, es de tipo 
frágil, por lo cual deben tomarse medidas para impedirla, como se explicará luego. 



Figura 3.51 Deformaciones y tensiones unitarias en estado último 
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La capacidad flexural límite de una sección se denomina resistencia última nominal, 
o momento último, y se designa por M^. El adjetivo nominal se refiere a que se evalúa 
usando propiedades idealizadas de los materiales (por ejemplo Figs. 3.33.a y 3.33.b) 
y un modelo analítico del fenómeno de flexión, mientras que la resistencia última real 
de una viga sólo puede medirse experimentalmente en el laboratorio. En general, la 
resistencia real es mayor que la nominal, ya que los materiales normalmente exceden 
sus propias resistencias nominales. 

Para determinar el momento último de una sección según la Fig. 3.51, es necesario 
conocer la fuerza C resultante de la distribución de tensiones de compresión en el 
hormigón, y la posición de su línea de acción (centro de gravedad) definida por Pe. 
Numerosos ensayos experimentales han demostrado que la resultante de compresiones 
en una sección rectangular de ancho b de hormigón se puede escribir como: 


C = af; be (3-75) 

y con una aproximación suficiente se puede afirmar que: 


a = 0,72 

si 

f’<280 

c 

kg/cm^ 

(3-76.a) 

f 280 

a = 0,72-0,04 ^ 

70 

si 

f’>280 

C 

kg/cm^ 

(3-76.b) 

P = 0,425 

si 

f’<280 

C 

kg/cm^ 

(3-77.a) 

f 280 

P = 0,425 0,025 ^ 

70 

si 

f’>280 

C 

kg/cm^ 

(3-77.b) 


La condición de equilibrio de fuerzas normales a la sección permite calcular la 
posición del eje neutro. En efecto: 


C = T 


(3-78) 


af, 'be = A.ct„ 


c = 


af’b 


por otra parte el equilibrio de momentos indica que: 


M„=T(d-Pc) 
M„ = Aa/d-Pc) 


(3-79) 
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Para que la fórmula anterior sea válida es indispensable que la rotura del hormigón 
sea posterior al inicio de la fluencia en las barras en tracción, lo que corresponde a 
una falla de tipo dúctil. Para que ello suceda se requiere que la cuantía p sea menor 
que la cuantía de balance en rotura p^. La condición de balance en rotura se define 
como el caso en que la fluencia del acero se inicia en el mismo instante en que 
el hormigón se rompe en compresión, esto es, cuando Del diagrama de 

deformaciones unitarias de la Fig. 3.51, para el caso en que £^=8^, se deduce que la 
profundidad de la fibra neutra c^ para la condición de balance en rotura es: 


Cu e 

b _ u 


d 8+8 

u y 


(3-80) 


reemplazando c. por c en la Ec. 3-78 y £ por a /E en la Ec. 3-80 se tiene: 


e d 

s y _ u 


«fc'bc g 

“ E, 


Pb= —= - - — 

bd a, 

E. 


f’ 0,003 
Pb=a^-ÍT 

0,003 + ^ 
E, 


(3-81) 


Como se ha mencionado, cualquier diseño criterioso, especialmente en un país 
sísmico exigirá un tipo de rotura dúctil, esto es, elegirá p de modo que p<Pb. 


Ejemplo 3.16 

Determinar la capacidad última nominal de la sección de la Fig. E3.16. Los materiales 
son hormigón H25 y acero A63-42H. 


3012=3,39cm 


N 


40 


Figura E3.16 


3 . 6 %= 
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Solución: Conforme a la Tabla 3.3, el hormigón H25 tiene f’=200 kg/cml Según las 
Ecs. 3-76 y 3-77 en este caso a=0,72 y p=0,425. El acero A63-42H tiene 0^=4200 kg/ 
cml Luego, la cuantía de balance en rotura es (Ec. 3-81); 


Pb=0,72 


200 0,003 

4200 0,003 + - 4200 


= 0,02 


2100000 


P 



3,39 

20-36,4 


= 0,0046 <Pb 


Luego se puede ocupar la Ec. 3-79. Para ello se requiere antes calcular c con la Ec. 3-78; 


3,39-4200 

‘^"0,72-200-20 


= 4,94 cm 


= 3,39 - 4,2 (0,364 - 0,425 - 0,0494) = 4,88 ton-m 

Cabe comparar este momento con el momento flector de diseño, M=2,22 ton-m, 
para las cargas de servicio de la viga del Ejemplo 3.15, para el cual se dimensionó 
una sección igual a la utilizada en este ejemplo. La diferencia estre ambos valores 
corresponde entonces al factor de seguridad nominal disponible. 


3.4 Combinaciones de Cargas y Criterios de Diseño 

En la Sección 1.3.2 se introdujeron brevemente diversos tipos de acciones sobre las 
estructuras, en particular las cargas permanentes o de peso propio, las sobrecargas de 
uso, y las cargas eventuales de viento, nieve, y sismo. También se mencionaron las 
normas que las especifican. 

Una vez determinados los esfuerzos internos debidos a cada una de estas acciones, debe 
procederse al diseño o dimensionamiento de las secciones de los elementos estmcturales. 
Un aspecto importante de este proceso consiste en estimar la forma en que deben 
combinarse esfuerzos provenientes de acciones que presentan distinta probabilidad de 
ocurrencia y que además han sido estimadas con diferentes niveles de confianza. Por 
ejemplo, es usual que las solicitaciones o cargas debidas a las sobrecargas, al viento 
y a la nieve tengan una baja probabilidad de ser excedidas durante el período de vida 
útil de la estiuctura; por el contrario, las solicitaciones o cargas sísmicas estipuladas 
en la norma NCh433 tienen una alta probabilidad de ser excedidas ima o más veces 
durante la vida útil de la obra. Estos aspectos son esenciales para establecer los estados 
de combinación de cargas que deben considerarse en el proceso de diseño. Estos estados 
se estipulan normalmente en las normas de diseño relativas a cada material estructural 
(acero, hormigón armado, albañilería, madera), y consideran como mínimo la acción 
simultánea de dos solicitaciones de naturaleza eventual. 
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Estas combinaciones de carga son diferentes según se emplee el diseño por tensiones 
admisibles o el diseño basado en la resistencia máxima o capacidad última de las secciones. 

El diseño por tensiones admisibles es el que se ha utilizado a lo largo de todo este 
capítulo. Según este criterio, los distintos tipos de acciones simplemente se suman, 
de modo que los estados de combinación de cargas más usuales son: 

i) Peso propio + Sobrecarga 

ii) Peso propio + Sobrecarga ± Sismo 

iii) Peso propio + Sobrecarga ± Viento 

En este Capítulo se ha usado exclusivamente la primera combinación de cargas, 
ya que no se han considerado las cargas de viento, y los efectos sísmicos sólo 
se introducirán a partir del Capítulo 5. Según el criterio de diseño por tensiones 
admisibles, las tensiones de trabajo debidas a la primera combinación no deben 
exceder las tensiones admisibles de los materiales. Cuando se usan los últimos 
dos estados de combinación de cargas, se permite que la tensión admisible se 
aumente en 33%, para reflejar la menor probabilidad que las tres acciones estén 
incidiendo simultáneamente sobre la estructura con los valores especiflcados en la 
norma respectiva. En todo caso, este criterio de diseño se basa en aplicar el factor 
de seguridad a la resistencia que se adopta como capacidad límite útil del material, 
con lo cual se deflne la tensión o carga admisible (ver como ejemplos típicos de este 
criterio las Ecs. 3-8 y 3-37, entre otras que se han presentado en este Capítulo). 

Existe otro criterio de diseño llamado capacidad última, o resistencia última, o resistencia 
máxima que consiste en plantear el problema de diseño en un escenario distinto. Este 
escenario consiste en trasladar el estado de diseño desde el nivel de trabajo al nivel de 
rotura. En vez de utilizar las combinaciones de carga antes indicadas (i, ii, iii), las cargas 
se amplifican por los llamados factores de mayoración que las transforman en cargas 
extremas o cargas máximas probables asociadas a un estado próximo a la rotura de la 
sección. Estos factores de mayoración corresponden de hecho al factor de seguridad, 
que en vez de reducir a la resistencia máxima (Ecs. 3-8, 3-37) multiplican las cargas. 

Como ejemplo de esta mayoración, se indican a continuación las combinaciones 
análogas a i), ii), iii) especificadas en el código norteamericano ACI318-95 para las 
estructuras de hormigón armado: 

iv) 1,4 Peso propio + 1,7 Sobrecarga 

v) 0,75 (1,4 Peso propio + 1,7 Sobrecarga ± 1,87 Sismo) 

vi) 0,9 Peso propio ± 1,43 Sismo 

vii) 0,75 (1,4 Peso propio + 1,7 Sobrecarga ± 1,7 Viento) 

viii) 0,9 Peso propio ± 1,3 Viento 

Los diferentes factores de mayoración para los distintos tipos de acciones reflejan 
el grado de certeza diferente con que ellas son estimadas por las diferentes normas. 
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Por ejemplo, el factor de mayoración más grande corresponde a la acción sísmica, 
ya que ella tiene una mayor probabilidad de exceder el valor especificado en la 
norma correspondiente, comparada con la estimación que se puede tener de las otras 
acciones. El factor 0,75 estipulado en las combinaciones v) y vii) es equivalente al 
aumento en 33% de las tensiones admisibles, sólo que en este caso se aplica a la 
acción y no a la capacidad resistente de los elementos. 

Por otra parte, la resistencia última de la sección del elemento estructural se estima 
conservadoramente, es decir se determina la resistencia mínima probable, aplicando 
un factor de minoración (|)<1 a la resistencia última nominal. Por ejemplo, para el 
caso particular de fiexión de una viga de hormigón armado, cuya resistencia última 
nominal o momento último está dada por la Ec. 3-79, la resistencia mínima probable 
corresponde a (|)M^ con (|)=0,9 para fiexión. En definitiva, el criterio de diseño último 
consiste en comparar la carga máxima probable con la capacidad mínima probable; 
por ejemplo, para diseño en fiexión, para la combinación de cargas iv), el criterio de 
diseño último exige que; 

1,4 M .+1,7M, <(bM (3-82) 

Como se puede observar, en este criterio no se aplica un factor de seguridad global a 
cada material como en el criterio de diseño por tensiones admisibles, sino se aplican 
varios factores de seguridad, como 1,4, 1,7 y (|) en la Ec. 3-82. 

3.5 Ejercicios Propuestos 

3.01 ¿Por qué es necesario utilizar en diseño un “factor de seguridad”? 

3.02 Defina “tensión unitaria”. ¿Qué utilidad tiene el uso de este concepto?. Defina 
deformación unitaria. 

3.03 Dos barras de acero de igual longitud inicial L=1 m tienen secciones de 1 cm^ 
y 2 cm^ respectivamente. A cada una de ellas se le aplica una carga de 1000 
kg. El módulo de elasticidad del acero es 2.100.000 kg/cm^ ¿De qué longitud 
quedan las barras después de aplicada la carga? ¿Qué deformación unitaria 
experimentó cada una? 


L=i 



1000 1000 
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3.04 Una barra que cuelga de su extremo superior tiene 3 segmentos unidos entre 
sí de materiales y dimensiones diferentes. El segmento 1 tiene módulo de 
elasticidad £^=1.000.000 kg/cm^ y sección circular de diámetro (|),=1 cm; el 
segmento 2 tiene módulo de elasticidad £^=400.000 kg/cm^ y sección circular 
de diámetro ^=2 cm; el segmento 3 tiene £^=2.000.000 kg/cm^ y sección 
circular de diámetro (|)3=1,5 cm. Se pide; a) Determinar las tensiones unitarias 
en los tres materiales cuando se aplica una carga P=10 ton; b) determinar el 
desplazamiento vertical del punto B cuando se aplica la carga P de 10 ton si 
los 3 materiales cumplen la ley de Hooke. (Respuestas; a) 12732, 3183, 5659 
kg/cm^; b) 8,7 mm) 


A 





i^t 




30 cm 


40cm 






60cm 


B 

P 


3.05 Explique en qué consiste la fluencia del acero. 

3.06 ¿Cómo se define la ductilidad de un material?. 

3.07 ¿Por qué se considera al acero estructural un material dúctil?. 
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3.08 Dibuje la relación tensión-deformación desde carga cero hasta la rotura de un 
acero cuyas propiedades son; tensión de fluencia =4.000 kg/cm^ módulo de 
elasticidad £=2.000.000 kg/cm^, tensión de rotura a =6.000 kg/cm^. Calcule o 
suponga los valores de la deformación unitaria s necesarios para completar la 
flgura. Indique los valores en todos los puntos signiflcativos de la curva, como 
también los tipos de comportamiento que se aprecian en ella. 

3.09 Utilizando perfiles de acero A37-24ES, diseñar las barras diagonales y las del 
cordón inferior del reticulado de la figura. (Respuestas; AB TL6x5,42, BC 
TL6xlO,4, DB TL 8x14,1, EC TL8x7,3) 


D E 



3.10 Diseñar las barras traccionadas del reticulado de la figura. El acero a usar tiene 
tensión admisible de tracción igual a 1,4 ton/cm^. En la dirección perpendicular 
al plano está restringido al desplazamiento de los nudos. (Respuesta; TL4x5,63 
y TL6,5x7,75) 
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3.11 ¿La madera es un material dúctil o frágil?, ¿Y el hormigón?. 

3.12 ¿Por qué la madera se clasifica según la “razón de resistencia”?. 

3.13 ¿Qué es el límite de proporcionalidad en la relación tensión-deformación de la 
madera?. 

3.14 ¿Por qué la madera tiene propiedades mecánicas diferentes en las direcciones 
paralela y perpendicular a las fibras? ¿Qué propiedades son más notoriamente 
diferentes?. 

3.15 La tensión crítica de pandeo de una columna según la teoría de Euler es 

Explique qué es X en esta fórmula. ¿Es aplicable la fórmula de 
Euler para cualquier valor de A,? 

3.16 ¿Cuál es la diferencia de comportamiento (capacidad última de carga) entre 
una columna corta y una columna esbelta?. 

3.17 Determine la razón entre las cargas críticas de pandeo elástico de una columna 
de sección circular y una columna de sección cuadrada, si ambas son del mismo 
material, tienen igual longitud, igual área de la sección, e iguales condiciones 
de vinculación. 

3.18 La carga crítica de una columna esbelta de cualquier material es P^= tt^EI/ 
(KL)A Si una cierta columna de sección cuadrada de área Atiene P^=1000 kg, 
cuánto aumentará P si el área de la sección aumenta a 2A, manteniéndose la 
forma y el resto de las propiedades. 

3.19 Una barra de reticulado tiene longitud 2 metros. ¿Cuál es la fuerza de 
compresión admisible si se usa un perfil: a) LIO x 6,07; b) TL6 x 5,42 con 
d=4. ¿Cuál es más económico?. 

3.20 Una plataforma consiste en una losa cuyo peso propio más la sobrecarga que 
debe soportar dan un total de 20 toneladas. La losa se apoya en forma tal 
que los extremos de las columnas pueden suponerse articulados a ella en las 
esquinas. Las columnas se empotran en las fundaciones. Si para las columnas 
Ud. dispone de perfiles tubulares circulares de acero calidad A37-24ES, de 10 
cm de diámetro exterior y 5mm de espesor, determinar la máxima longitud H 
que se puede dar a las columnas. Desprecie el peso propio de las columnas. 
(Respuesta: 2,88 m) 
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3.21 Una gran plataforma reticular de acero se apoya en cuatro columnas de acero 
A37-24ES (perfiles tipo HN). Los planos frontales están arriostrados. A cada 
columna le llega una carga vertical de 50 toneladas. Determinar el perfil HN 
requerido. (Respuesta; HN35x91,5) 
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3.22 Dimensionar todas las barras del reticulado de la figura usando acero A37- 
24ES, escogiendo para cada una el perfil más liviano que encuentre. Los 
esfuerzos en las barras son los que se indican. Usar perfil L (ángulo). Se 
supone que en todos los nudos hay restricción al desplazamiento en dirección 
perpendicular al plano del reticulado. (Respuesta: Barras AB, BC, AL y AD 
L 10x6,07, barras ED y DC El2,5x11,3, barra BD L5xl,52) 



2m 


2m 


3.23 La figura ilustra una parte de una estructura industrial de acero. Los reticulados 
transversales y longitudinales pueden suponerse como infinitamente rígidos 
(en comparación con las columnas). El desplazamiento lateral en sentido 
longitudinal está impedido mediante un sistema apropiado de arriostramiento. 
Las columnas son del perfil HN20x46 y tienen 5 metros de largo. Las columnas 
están empotradas en fundaciones de hormigón armado. El material es acero 
calidad A37-24ES. Se pide determinar la posición más adecuada del perfil 
(definir si el eje x-x es paralelo o perpendicular a la dirección longitudinal del 
edificio) y la carga axial admisible sobre la columna C. 


Dirección 



5m 
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3.24 La figura muestra el primer piso de un edificio de estructura de acero de 5 
pisos. La columna que se muestra es el perfil HN25x50,l. En el plano u-w 
el desplazamiento lateral del extremo superior de la columna está restringido 
por el sistema de arriostramiento diagonal. En el plano v-w el desplazamiento 
lateral es libre. La viga enrejada en el primer entrepiso es suficientemente 
rígida para suponer que el giro del extremo superior de la columna está 
impedido. Calcular la carga axial admisible sobre la columna. El material es 
acero A42-27ES. (Respuesta; 55,9 ton) 



3.25 La columna esquina del 1“ piso de un edificio de estructura de acero es un 
perfil IN35xl37 de material A37-24ES. Las fachadas Norte y Sur tienen un 
sistema de arriostramiento como se muestra en la figura. Las columnas del 
primer piso pueden considerarse como empotradas en el extremo inferior. En 
el extremo superior la restricción al giro la proveen las vigas, razón por la cual 
debe suponerse un caso intermedio entre “articulada” y “empotrada” (calcule 
K como articulada primero, como empotrada después y use el promedio). 
Ponga la sección de la columna en la dirección más apropiada, indicando que 
eje de ella (x ó y) coincide con la dirección N-S, y calcule la carga axial 
admisible de la columna. (Respuesta: Eje “y” en dirección N-S, 200 ton.) 
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3.26 La figura muestra una parte de un edificio industrial de acero de tres pisos de 
altura. Las columnas, empotradas a la base, y dispuestas como se indica, son 
perfil HN25x95 de acero A37-24ES. En el plano ABC existe contraventación 
para restringir el desplazamiento lateral. En el extremo superior de las 
columnas del primer piso, en ambos planos, existe restricción a la rotación 
provista por las vigas metálicas correspondientes; sin embargo, no puede 
esperarse un empotramiento perfecto pues las vigas no son infinitamente 
rígidas. Para efectos del diseño suponer una condición de restricción al giro 
entre los casos “rotación libre” y “rotación nula”. Se pide determinar la carga 
axial admisible en la columna AB. ¿Puede Ud. hacer algún comentario sobre 
el diseño de las columnas de este edificio? (Respuestas: Plano ABC 7,=33,56; 
plano ABD 7,=125,8 P^j_^=82 ton; la sección de las columnas no está bien 
orientada). 
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3.27 Diseñar la viga AB y los pilares de un cobertizo que sirva para proteger un 
vehículo del sol. Las dimensiones se muestran en la figura. Utilizar madera de 
Roble Grado II. La cubierta es de coligues. El peso de la cubierta, incluyendo 
las vigas y las viguetas secundarias se ha estimado en 15 kg/m^. Suponer que 
el peso propio actúa en forma uniformemente distribuida sobre la viga AB. 
Como sobrecarga considerar una carga concentrada de 100 kg ubicada en 
las posiciones más desfavorables para el elemento considerado. Suponer la 
viga simplemente apoyada sobre los pilares (la unión viga-pilar no transmite 
momento). Suponer los pilares empotrados en el suelo. 



3.28 El reticulado de la figura es una cercha de techo de madera, a) Determinar qué 
fuerza axial de compresión es admisible para la diagonal AB si es una pieza de 
2‘/2”x5” cepillada de Pino Radiata Grado II, b) El equilibrio del nudo B dice 
que el esfuerzo de la diagonal BC es de igual magnitud que el de AB, pero es 
de tracción en vez de compresión. Dimensione la pieza BC. (Respuestas; a) 
1460 kg, b) 2”x4”) 
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3.29 Los elementos del reticulado de la figura son de madera de Pino Radiata 
cepillada, grado I. Las piezas diagonales son de lV2”x3” y los restantes son 
de 1V2 ”x 2”. En la figura se indican los esfuerzos de las barras en kg, el signo 
indica tracción o compresión. Las uniones serán clavadas. Suponer que la 
carga de diseño es de larga duración. Determinar las tensiones admisibles 
y verificar si las dimensiones de las piezas son apropiadas, indicando 
claramente qué condiciones se cumplen y cuáles no. (Respuestas; Barras 
traccionadas kg/cm^, dimensión OK; barras BC y CD a^j^=10,6 kg/ 

cm^, dimensión no cumple, esbeltez OK; barras AB y DE a^^_^=21,2 kg/cm^, 
dimensión no cumple, esbeltez OK; barras con esfuerzo nulo OK) 



3.30 a) Dibuje esquemáticamente la relación a-s del hormigón en compresión. 

Indique en los ejes de coordenadas los valores de los puntos significativos 
de la curva. 

b) ¿Es el hormigón un material dúctil o frágil?. Explique. 

c) ¿Tiene punto de fluencia el hormigón en compresión? 

d) Hormigones típicos usados en construcción tienen resistencia f entre 250 
y 300 kg/cm^. ¿Cómo se comparan estos valores de rotura en compresión 
con la resistencia de una madera fuerte? 
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Una columna de hormigón armado tiene la sección de la figura y los materiales 
son: hormigón calidad H30 y acero calidad A44-28H. Si no existe pandeo, 
calcular la carga admisible de la columna. ¿Es la cuantía de armadura de esta 
columna satisfactoria? (Respuesta: 335,2 ton; sí) 


8025 



55cm 


55cm 


3.32 La sección de una columna de hormigón armado es de 30x30 cm y tiene 
armaduras 8(|)18. El hormigón tiene resistencia última f=300 kg/cm^ y el 
acero tensión de fluencia a=4.200 kg/cm^. ¿Cuándo se alcance la capacidad 
última de la columna (sin pandeo) qué proporción de la carga total toman el 
acero y el hormigón respectivamente? 

3.33 Una columna de hormigón armado tiene sección 30x40 cm y materiales H30 
(hormigón) y A63-42H (acero), a) Determinar la armadura de acero necesaria 
para que la carga axial admisible sea mayor o igual a 135 ton. No hay pandeo, b) 
Indicar a cuánto disminuye la carga admisible al incorporar el efecto de pandeo 
para el caso siguiente: La longitud de la columna es 8,25 m y el coeficiente de 
longitud efectiva es =1. (Respuestas: a) 6(|)16=12 cm^, b) 88,8 ton) 

3.34 Dimensionar la sección y armaduras de acero de una columna de hormigón 
del piso de un edificio. La columna recibe una carga axial de 250 toneladas. 
Se utiliza acero calidad A63-42H y hormigón con f =300 kg/cm^. La columna 
tiene una altura de 3,5 m, puede suponerse empotrada a la fundación, en su 
extremo superior puede suponerse una vinculación intermedia entre rotación 
fija y rotación libre, y no hay desplazamiento lateral por estar impedido por los 
muros estructurales existentes en el edificio. 

3.35 Una columna de hormigón armado tiene una sección de 25x40 centímetros 
y 6 barras de 25 mm de diámetro de acero de refuerzo. Las calidades de los 
materiales son: hormigón H30 y acero A63-42. a) Calcular la carga axial 
admisible sobre la columna sin considerar pandeo, b) Suponiendo que el 
extremo inferior de la columna está empotrado, el extremo superior articulado, 
y que ambos extremos están impedidos de desplazarse lateralmente, determine 
la longitud máxima de la columna para que su carga admisible sea igual a un 
50% de la carga admisible sin pandeo. (Respuestas: a) 138 ton, b) 10,15 m) 
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3.36 La columna AB del edificio de hormigón armado de la figura tiene sección 
20x40 cm y armaduras 4(1)16 mm. Los materiales son hormigón H30 y acero 
A63-42H. Se pide determinar; a) La carga admisible de la columna sin 
considerar pandeo, b) La carga admisible incluyendo el efecto de pandeo. Para 
las condiciones de vinculación en los extremos de la columna considerar; en A 
empotramiento; en B (en ambos planos) situación intermedia entre articulación 
y empotramiento; la condición de desplazabilidad lateral (en ambos planos) 
debe decidirla Ud. (Respuesta; a) 90,5 ton, b) 67,8 ton) 



3.37 La columna esquina del primer piso de un edificio alto de hormigón armado 
tiene sección 30x60 cm y armaduras de acero A44-28H constituida por 8 
barras de 22 mm de diámetro. El hormigón es clase H35. Suponiendo que el 
edificio tiene muros rígidos que controlan los desplazamientos laterales del 
edificio, y que una de las vigas es muy rígida mientras la otra es muy flexible, 
determinar la carga axial admisible sobre la columna. (Respuesta; 202,7 ton) 
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3.38 Un edificio de 5 pisos se ha estructurado en base a muros y marcos de hormigón 
armado. Se usará hormigón con f =300 kg/m^ y acero A44-28H. Estimar las 
dimensiones de las columnas típica interior y típica exterior en los distintos 
pisos. La carga de peso propio (incluido obra gruesa y terminaciones) se 
estima en 400 kg/m^, y la sobrecarga de piso es de 250 kg/m^. Las columnas 
soportarán esencialmente cargas verticales ya que las solicitaciones sísmicas 
horizontales serán resistidas por los muros estructurales. La dimensión mínima 
de columna a usar será de 20x20 cm. Suponer que las condiciones de apoyo 
de los extremos de las columnas son intermedias entre columna doblemente 
empotrada y columna doblemente articulada con desplazamientos impedidos. 


muro H.A. 



3.39 Calcule las tensiones de flexión y dibújelas sobre la sección rectangular que se 
indica para un momento flector de 3 ton-m en tomo al eje x. 



30cm 


X 
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3.40 La sección que se muestra corresponde a una viga de sección 20x40 cm. Sobre 
la sección actúa un momento flector de 30 ton m. Calcular las tensiones de 
flexión en los puntos A, B y C indicados; señalar si son de tracción o compresión. 
(Respuesta; A 562 kg/cm^ compresión; B 281 kg/cm^, compresión; C 562 kg/ 
cm^, tracción) 



3.41 El perfil rN45xl57, de acero calidad A37-24ES, se utiliza para una viga cuyo 
momento flector máximo es de 50 ton m. a) Calcular la tensión máxima de 
flexión en la sección indicando en qué punto ella ocurre. b)Indicar si la tensión 
anterior satisface la tensión admisible de flexión si el volcamiento está impedido, 
c) Calcular la tensión de flexión en el punto x que muestra la figura. (Respuestas; 
a) 1424 kg/cm^ en los bordes superior e inferior; b) sí; c) 791 kg/cm^) 


c 


X 


lOcm 
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3.42 Calcular la tensión de flexión máxima y la tensión de cizalle máxima para 
la viga de acero de la figura. Incluir el peso propio de la viga. Las tensiones 
calculadas ¿satisfacen las tensiones admisibles del acero A37-24ES? No hay 
volcamiento. (Respuestas; 1337 y 310 kg/cm^, sí) 


Perfil IN35x53 




5m 


I 2m 


P=6ton 


3.43 Seleccionar un perfil IN de acero A37-24ES para ser utilizado como viga en la 
condición que se muestra. No hay limitación de flecha. No hay volcamiento. 
a) Ignorar el peso propio de la viga, b) Incluir el peso propio de la viga 
(Respuesta; IN40x57,l en ambos casos) 


lOton 


& 




J_ 

3m J 

3m 



3.44 Tres vigas tienen idénticas longitudes, cargas y sección, pero ima es de acero, 
la otra de hormigón armado, y la tercera de madera. ¿Cuál se deforma más?. 

3.45 ¿Qué diferencias esenciales existen entre un diseño estructural por resistencia 
y uno por serviciabilidad? 

3.46 Calcular la deflexión máxima de una viga de acero rN40xl09 de 8 metros de 
luz sometida a 2 cargas de 8 toneladas cada una a los tercios de la luz. 
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3.47 La viga de la figura es un perfil IN35x53 de acero A37-24ES. Calcule; a) la 
tensión máxima de flexión, b) la tensión máxima de cizalle, c) la deflexión 
máxima. En base a los resultados de las partes a), b) y c) anteriores, ¿considera 
Ud. el diseño apropiado? (Respuestas; a) 1438 kg/cm^, b) 321,4 kg/cm^, c) 
2,29 cm; sí, el diseño es apropiado si no hay volcamiento) 


q=l ,8ton/m 



3.48 Una viga de acero calidad A37-24ES, de sección circular llena de 10 cm de 
radio, tiene 4 metros de luz. Calcular la sobrecarga q uniformemente distribuida 
admisible sobre la viga. No hay pandeo y la flecha máxima se limita a L/300. 
El peso propio de la viga es de 240 kg/m. (Respuesta; 5,4 ton/m) 



3.49 Una viga de acero A37-24ES de 4 metros de luz tiene sección tubular cajón 
rectangular como se indica. Calcular la carga P admisible sobre la viga de 
modo que se satisfagan; a) la tensión admisible de flexión sin volcamiento, b) 
que la deflexión vertical 8 sea menor que L/300. (Respuesta; 281 kg) 
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3.50 Seleccionar un perfil económico para ser usado para la viga de la figura. El 
volcamiento está impedido. Usar acero calidad A37-24ES. (Verificar tensiones 
de fiexión, corte, y deformación máxima que no exceda L/300). (Respuesta; 
IN30xl02) 


2.5ton/m 



3.51 Una viga de acero perfil IN40xlll calidad A42-27ES se utiliza como viga 
en voladizo de 5 m de luz. Se pide; a) la carga uniformemente distribuida 
máxima que puede soportar sin que se exceda la tensión admisible de flexión 
sin volcamiento, b) ¿a cuánto aumenta la carga admisible si las condiciones 
de apoyo son empotrada en A y apoyada en B?, c) para el apoyo del caso “b” 
y para una carga q=4 ton/m calcule la deflexión y dibuje la curva deformada 
de la viga. Indique la deflexión máxima y dónde ocurre. 



3.52. Para una viga de acero continua, de tres tramos de 3 metros de luz, se ha 
usado el perfil de acero IN20xl3,8 calidad A37-24ES. La figura muestra 
las reacciones, diagramas de esfuerzos internos, y deformación máxima. 
Determinar la carga uniformemente distribuida máxima co para que se cumplan 
las tensiones admisibles y que la deformación no exceda 1/360. (Respuestas; 
Por flexión co = 18,88 kg/cm, por corte co =40,5 kg/cm, por deformación co =37 
kg/ cm; controlan las tensiones de flexión) 


w w w 
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3.53 Encontrar el perfil de acero A37-24ES más económico para servir como viga 
de 8 m de luz sometida a una sobrecarga uniformemente distribuida de 1,5 
ton/m. Hacer una estimación preliminar del perfil y después incluir el peso 
propio. Suponer que no existe volcamiento. Calcular la flecha máxima de la 
viga. ¿Cumple con el límite L/250?. (Respuesta; 0440x49,3) 

3.54 Dimensionar una viga de madera de sección rectangular de 4 metros de luz 
para resistir una carga uniformemente distribuida q=500 kg/m. La madera 
es de Pino Radiata Grado II. Ignorar el peso propio de la viga. Usar h=2b. 
(Respuesta; 13x26 cm) 


q=500kg/m 


4m 



h 




3.55 Una viga de madera de sección rectangular correspondiente a una pieza 
de dimensión nominal 2”x6”, cepillada, está simplemente apoyada en sus 
extremos y tiene 3,2 metros de luz. El material tiene tensiones admisibles 
de flexión de 120 kg/cm^, de corte 6 kg/cm^, y módulo de elasticidad 99000 
kg/cml Determinar la carga uniformemente distribuida, en kg/m, que puede 
soportar sin que se excedan las tensiones admisibles de flexión ni corte, ni una 
deflexión máxima de L/250. (Respuestas; q=138 kg/m por flexión, 157 kg/m 
por corte, 96 kg/m por deflexión máxima; controla esta última) 

3.56 Dimensionar la sección rectangular de una viga de madera cepillada, de 3 m 
de luz, para soportar una carga concentrada ubicada al centro de la viga de 500 
kg. Suponer que las tensiones admisibles de flexión y de cizalle son de 75 y 10 
kg/cm^ respectivamente. El volcamiento está impedido. No hay restricción de 
deflexión, a) Ignorar el peso propio de la viga, b) Incluir el peso propio de la 
viga. (Respuesta; 4”x8”=9xl9 cm en ambos casos) 


500kg 



1.5m I 1.5 
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3.57 Diseñar una viga de madera cepillada de Roble Grado II. Verificar tensiones 
admisibles de fiexión y corte y limitar la deformación máxima a L/250. No 
hay volcamiento. (Respuesta; Sección 5”xl2”=ll,5 x29 cm) 


Iton Iton 



3.58 Calcular la tensión máxima de flexión en una viga rectangular de madera 
cepillada de Roble de sección 2”x6”, de largo 3m, sometida a una carga total 
q=115 kg/m (incluye el peso propio y la sobrecarga). El volcamiento está 
impedido. ¿Satisface la viga la tensión admisible de flexión para Roble Grado 
III? ¿Satisface un límite de deformación de L/300?. (Respuesta; 88 kg/ cm^; 
no; no) 

3.59 Diseñar el envigado de piso de una cabaña de madera de dos pisos. La luz es 
de 3,2 m. El peso propio (el envigado mismo y entablado) más la sobrecarga 
de cálculo son en total 230 kg/ml Usar Pino Radiata cepillado de razón de 
resistencia 60%. Indicar la sección de las vigas y su espaciamiento. Satisfacer 
la tensión admisible y la deformación vertical máxima. 

3.60 Una pasarela peatonal de madera, de 6 m de luz, se construye con 2 vigas de 
madera de Roble Grado I sobre las que se apoyará un entablado machihembrado 
de 1 / 2 ”. La sobrecarga total de diseño sobre el entablado es de 300 kg/ml a) 
Se pide dimensionar las vigas de madera. Para efectos de prediseño ignore el 
peso propio, b) Si además se impone la condición que la deformación máxima 
de la pasarela no exceda L/300, ¿Cuál sería la dimensión de la viga?. 
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3.61 Una viga de hormigón armado de sección rectangular 20x50 cm tiene 
armaduras principales 2<¡)22. a) Determinar las tensiones en el acero y en el 
borde más comprimido del hormigón si el momento flector en la sección es de 
6 ton m, b) si los materiales fuesen hormigón H30 y acero A63-42H, cuál sería 
el momento flector admisible en la sección. 

3.62 Determinar la ubicación de la Abra neutra y las tensiones máximas en el 
hormigón y el acero, para el momento máximo que resiste la sección sin 
que se excedan las tensiones admisibles a^“‘‘"’=1600 kg/cm^ y a^“‘‘'”=80 kg/ 
cml Usar n=E/E=10. Considerar el área total de acero concentrada en el 

S C 

centro de gravedad de las barras de refuerzo. (Respuestas; d=49,6 cm, k=0,33, 
Majm=8,52 ton-m, 0^=1600 kg/cm^, a^=78,6 kg/cm^) 



30cm 


3.63 Diseñar la viga de hormigón armado de la figura, indicando el número 
y dimensión de las barras de refuerzo en las secciones críticas. Utilizar el 
criterio de diseño elástico con aa''‘‘'"=1600 kg/cm^, a^=“‘"'=80 kg/cm^, n=10. 
Indique como dispondría las barras de refuerzo. (Respuesta; 30/60, Aa’=6(|)18) 

q=1650 kg/m 


1 1111 {11 m m MI m I iTm 



3.64 Determinar el momento último nominal de una sección de 20x40cm, con 
Aa=2(t) 16=4,02 cm^, f’=200 kg/cm^, ay=2400kg/cm^, y suponiendo d=37 cm. 
(Respuesta; Ma=3,43 ton m) 
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3.65 Determinar la armadura requerida en una sección de 25x60cm para que su 
momento último nominal sea mayor que 27,5 ton m. Los materiales son 
hormigón H30 y acero A44-28H. Comprobar que la cuantía resultante no 
exceda la cuantía de balance en rotura. (Respuesta: 4(|)25) 

3.66 En un edificio de hormigón armado, se tiene una viga continua de tres tramos, 
cuyo tramo central tiene 8m de luz. ¿Cuál es la altura mínima que debe tener 
esta viga para evitar deformaciones excesivas?. 



I\^_ 

COMPLEMENTOS DE 
ANÁLISIS Y 
COMPORTAMIENTO 
ESTRUCTURAL 


4.1 Introducción 

E n los Capítulos I y II de este texto se han entregado los conceptos básicos de la 
Estática, es decir, las condiciones que deben cumplir tanto las fuerzas externas como 
los esfuerzos internos que se desarrollan en el interior de un cuerpo, para mantenerlo en 
un estado de equilibrio estático o reposo. Las estructuras que constituyen el esqueleto 
resistente de los edificios y de otras obras civiles como puentes, muelles, túneles, 
embalses, etc. deben mantenerse en reposo frente a la mayoría de las situaciones que 
les corresponde afi'ontar, o sea, las fuerzas que actúan sobre las estructuras a causa de 
estas situaciones, deben satisfacer las condiciones de equilibrio estático. 

Por otra parte, en la Sección 3.2, se ha discutido la deformación 5 que se produce 
en una barra de módulo de elasticidad E, sección recta A y longitud L, cuando es 
sometida a una carga axial P, deformación que queda determinada por la Ec. 3-5 para 
materiales linealmente elásticos. Esta expresión relaciona la fuerza o el esfuerzo 
interno P con la deformación axial 8 que se produce como consecuencia de P, y 
corresponde a lo que, en general, se denominará una relación fuerza-deformación. 
Relaciones fuerza-deformación similares a la Ec. 3-5 pueden deducirse para el caso 
de los otros esfuerzos internos, como el momento fiector, el esfuerzo de corte y el 
momento torsor, tal como se detallará en la Sección 4.2. El momento torsor de ima 
barra no se ha introducido hasta ahora ya que es un esfuerzo interno que se desarrolla 
principalmente en estructuras tridimensionales y que usualmente no es determinante 
para el diseño de los elementos estructurales. Sin embargo, no se puede olvidar ya 
que deberá ser considerado en la Sección 7.7 cuando se estudie la respuesta sísmica 
de estructuras tridimensionales. 

Por lo tanto, las fuerzas que actúan sobre las estructuras deben satisfacer los 
requisitos de equilibrio estático, y las deformaciones resultantes están relacionadas 
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con las fuerzas a través de las relaciones fuerza-deformación. Sin embargo, todos 
los sistemas estructurales deben satisfacer además un tercer principio básico: las 
deformaciones resultantes deben satisfacer la compatibilidad geométrica, esto es, 
las deformaciones de los elementos deben satisfacer las restricciones geométricas 
impuestas por los vínculos externos y por la continuidad interna que debe respetar 
el elemento deformado. Esta continuidad interna implica que, cuando el elemento se 
deforma, no se producen huecos ni fisuras en su interior. 

Los tres principios básicos que se han discutido anteriormente, constituyen los 
fundamentos en que se basa cualquier problema de ingeniería estructural, ya sea 
que se trate de determinar esfuerzos internos en estructuras, la distribución de 
tensiones en cualquier punto de un sólido o las deformaciones experimentadas por 
un elemento. Aunque estos principios ya se presentaron en forma introductoria en 
el Ejemplo 3.2, hasta ahora no se han utilizado porque fundamentalmente se han 
abordado estructuras isostáticas y sólo se han calculado deformaciones mediante 
fórmulas dadas. La solución del problema que se discute a continuación servirá para 
ilustrar la forma en que estos tres principios se integran y utilizan para resolver los 
problemas que se presentan en la práctica. 

La barra AB es una barra rígida (indeformable) y sin peso, que está articulada en el 
punto A y es sostenida por dos barras de igual material (módulo de elasticidad E), e 
igual sección recta A. Se desea determinar las fuerzas axiales en las barras DC y EB 
y el ángulo que AB forma la barra con la horizontal cuando actúa la carga P en la 
posición indicada en la Fig. 4. La. 
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Figura 4.1 

Sean y las fuerzas axiales de tracción que se desarrollan en las barras DC y EB, 
respectivamente. El análisis de las fuerzas que actúan sobre las barras DC, EB y AB 
permite considerar los subsistemas indicados en las Figs. 4.1.b y 4.1.c. Si se aplican 
las condiciones de equilibrio de las fuerzas que actúan sobre la barra AB, se puede 
escribir; 

^ H, = 0 

^ V^ + T, + T2 = P (4-1) 

^ Tj-a + T2-2a = P-1,5a (4-2) 

Como puede observarse, las fuerzas incógnitas V^, Tj, no pueden determinarse 
usando solamente las ecuaciones proporcionadas por las condiciones de equilibrio 
estático, ya que sólo se dispone de dos ecuaciones para tres incógnitas. Sin embargo, 
el problema puede resolverse apelando a las relaciones fuerza-deformación que se 
cumplen para las barras DC y EB, y a las condiciones de compatibilidad geométrica 
que deben satisfacer las deformaciones de estas barras al considerar la geometría 
implícita por la indeformabilidad de la barra AB. 


m =0 

horizontales 

, =0 

verticales 

EM, = 0 
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En la Fig. 4.1.d se muestra el ángulo 9 que la barra AB forma con la horizontal, 
cuando las barras DC y EB sufren elongaciones 6| y 5^ respectivamente. Como estas 
deformaciones Sj y 5^ son provocadas por las fuerzas axiales Tj y T^, respectivamente, 
las relaciones fberza-deformación para las barras DC y EB (Ec. 3-5) permiten 
escribir; 


g _ T| ■0,6a 
' AE 


5 ,= 


Tj - a 
AE 


Por lo tanto 


S, _ 0,6T, 

5," T, 


(4-3) 


Pero las deformaciones 8, y 5^ están relacionadas a través de la compatibilidad 
geométrica exigida por la indeformabilidad de la barra AB. El análisis de la geometría 
de la Fig. 4.1 .d conduce a: 


6, _ a _ 1 

Las Ecs. 4-3 y 4-4 permiten deducir que; 

5i _ 0,6T, _ 1 

82 ~ T2 ~ 2 

T2=1,2 T, 

Si la Ec. 4-5 se reemplaza en la Ec. 4-2 resulta; 

T,+21^= 1,5P 
Tj + 2(l,2Tj)=l,5P 
Tj = 0,441P 
1^= 1,2 T, = 0,529P 

El ángulo 9 que la barra AB forma con la horizontal se obtiene del valor de 5, (o S^) 
determinado de (o T^); 


(4-4) 


(4-5) 



Cap. IV / Complementos de Análisis y Comportamiento Estructural 


331 


62=0,529— =261 
AE 

Si se considera que los valores prácticos de Sj y 5^ son muy pequeños se puede usar 
la relación aproximada que se cumple en la Fig. 4.1 .d 

0 = tg0 = — o bien 0 = tg0 = — 

a 2a 


0 = 0,265— 

AE 

Como puede observarse, el uso de las relaciones fuerza-deformación para las barras 
deformables DC y EB, y la compatibilidad geométrica que exigen las condiciones 
del problema, han permitido resolver un problema que no puede ser solucionado 
usando las ecuaciones de equilibrio solamente. 

El hecho de tener la necesidad de recurrir a las relaciones fuerza-deformación y a 
la compatibilidad geométrica para resolver un problema, permite calificarlo como 
un problema estáticamente indeterminado o hiperestático. Dicho de otra forma, se 
puede definir un problema estáticamente indeterminado como aquel en el que no 
se pueden determinar las fuerzas usando sólo las ecuaciones de equilibrio estático. 
Inversamente, en un problema estáticamente determinado o isostático, las fuerzas 
externas y los esfuerzos internos pueden obtenerse apelando solamente a las 
ecuaciones de la estática; todos los casos analizados en el Capítulo II corresponden a 
estructuras isostáticas o estáticamente determinadas. Sin embargo, estas estructuras 
no son las más frecuentes en la práctica; los casos que más abundan son los 
estáticamente indeterminados. En la Sección 4.3 se expone uno de los métodos para 
resolver este tipo de estructuras. La indeterminación estática se genera cuando la 
vinculación externa de los sistemas implica, en general, quitar más grados de libertad 
que los estrictamente necesarios para inmovilizar el sistema, o también en el caso de 
los sistemas de reticulado, cuando se usan más barras que las estrictamente necesarias 
para impedir la formación de im mecanismo. Ambos casos han sido discutidos en las 
Secciones 2.1.4 y 2.2.1 respectivamente. 

Si se extiende esta línea de pensamiento, los sistemas estructurales también 
pueden clasificarse, alternativamente, como geométricamente determinados o 
geométricamente indeterminados. En un sistema geométricamente determinado 
es posible determinar totalmente la geometría de la estructura deformada usando 
argumentos geométricos exclusivamente. Un ejemplo de estos sistemas es el caso 
de una barra doblemente empotrada en la cual la temperatura aumenta en AT grados 
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Celsius (°C). Tal como se indica en la Fig. 4.2, las condiciones de vínculo externo 
permiten conocer el conjunto de desplazamientos que sufre la estructura; para 
satisfacer las condiciones de vínculo la barra debe experimentar un acortamiento 
total 5 de su longitud, dado por 

5 = a • AT • L (4-6) 

en que a es el coeficiente de dilatación térmica del material de la barra. Por su 
parte, cada elemento de longitud infinitesimal dx de la barra sufre un acortamiento 
diferencial 


d8 = aAT dx (4-7) 

O sea, la deformación axial de la barra completa y de cada elemento de longitud dx 
son conocidos. Si se usa la relación fuerza-deformación expresada por la Ec. 3-5, se 
puede determinar la fuerza de compresión P a que queda sometida la barra, pero debe 
notarse que la determinación de P no es necesaria para poder escribir las Ecs. 4-6 y 
4-7 que resuelven la geometría del problema. 


Tamp, sube en AT*C 


i' 


4 ^ 


4 


Figura 4.2 

Por otra parte, todas las estructuras incluidas en el Capítulo II, así como el 
ejemplo de la Fig. 4.1 caen dentro de la clasificación de sistemas geométricamente 
indeterminados, entendiendo por tales sistemas aquellos en que la determinación 
de la geometría de la estructura deformada debe recurrir necesariamente a los tres 
principios fundamentales que se han discutido al comienzo de esta Sección. Se ha 
omitido la profimdización de esta línea de pensamiento, ya que los métodos que 
se discuten en la Sección 4.3 están orientados a la solución de estructuras cuya 
indeterminación se juzga desde el punto de vista estático, en contraposición a 
juzgarla desde una perspectiva geométrica. 

4.2 Cálculo de Deformaciones 

Se resumen a continuación las deformaciones producidas por los cuatro diferentes 
tipos de esfuerzos internos para el caso en que el comportamiento del material se 
mantiene dentro del rango lineal-elástico. Las expresiones básicas se entregan a 
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nivel de sección, es decir, la deformación producida por cada esfuerzo interno en una 
rebanada de espesor dx de un elemento tipo “barra”; éste es un elemento esbelto que 
tiene una dimensión -su longitud- mucho mayor que las dimensiones de su sección. 
También se hace la extensión al caso de las deformaciones a nivel de elemento, 
indicando la forma en que ellas se calculan en la práctica. 

4.2.1 Deformaciones a Nivel de Sección 
a) Esfuerzo Axial (tracción o compresión) 

En la Fig. 4.3.a se muestra la rebanada de espesor dx sometida a un esfuerzo axial de 
tracción P. Este esfuerzo produce un incremento dA del espesor dx de la rebanada. Si 
se usa la deformación unitaria de la rebanada 

dA 
e = — 
dx 

la Ley de Hooke discutida en la Sección 3.2.3 permite escribir 

P 

a = —= Ee 
A 


_dA_ P 
dx AE 


(4-8) 


en que E es el módulo de elasticidad del material y A es el área de la sección recta 
del elemento. 


Sin embargo, la deformación unitaria e también puede originarse en un cambio de 
temperatura AT (°C) experimentado por la rebanada. En tal caso, si a es el coeficiente 
de dilatación térmica del material. 


e = — = aAT (4-9) 

dx 

en que e y AT son positivos si la temperatura aumenta, mientras que son negativos si 
la temperatma disminuye. 

b) Momento Elector 

La Fig. 4.3.b muestra la rebanada deformada por flexión; en ella se indica el ángulo 
d0 que forman las caras de la rebanada cuando ella es sometida a un momento flector 
M. 
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Esfuerzo 

axial 


Momento 

flector 


Esfuerzo 
de corte 


Momento 
de torsión 


Figura 4.3 Deformaciones de una rebanada de espesor dx 


Si el momento M es nulo, el ángulo d0 también es nulo. La magnitud de d0 está dada 
por: 


^_M 

dx”EI 


(4-10) 


en que I es el momento de inercia de la sección respecto del eje neutro (notar que dO/ 
dx es equivalente a 1/p definido en la Ec. 3-42). 


c) Esfuerzo de Corte 

En la Fig. 4.3.c se muestra la rebanada deformada por la acción del esfuerzo de 
corte V. Este esfuerzo produce un desplazamiento relativo dA entre las caras de la 
rebanada, dado por; 


—-k— 
dx ” GA 


(4-11) 


en que k es una constante que depende de la forma de la sección y G es el módulo 
de elasticidad por cizalle que, para un material lineal-elástico e isótropo, se puede 
escribir en función del módulo de elasticidad E: 


2(1 + 1 )) 


(4-12) 


siendo v el módulo de Poisson del material, que se define como el cuociente entre la 
deformación transversal y la deformación longitudinal que experimenta un elemento. 

Algunos valores de la constante k son 1,20 para una sección rectangular o cuadrada 
llena, 10/9 para una sección circular llena, y 1,00 para una sección doble T si se usa 
para A el área del alma de la sección. 
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d) Momento de Torsión 

Finalmente, en la Fig. 4.3.d se pretende ilustrar una deformación por torsión de una 
rebanada, que en rigor es un fenómeno que debe apreciarse en forma tridimensional. 
En este caso, la deformación por torsión se expresa a través del ángulo d(|) de rotación 
relativa entre las caras de la rebanada, la cual se determina de: 


dx”GJ 


(4-13) 


en que T es el momento de torsión y J es una propiedad de la sección de la rebanada. 
Si ésta es una sección circular, J es el momento polar de inercia de la sección 
determinado en tomo del eje de torsión. 


4.2.2 Deformaciones a Nivel de Elemento y de Sistema Completo 

Una vez conocidas las deformaciones de las rebanadas que componen un elemento, se 
puede proceder a determinar la deformación total del elemento a través de un proceso 
matemático que es equivalente, físicamente, a pegar todas las rebanadas deformadas 
para obtener la deformación del elemento completo. Este proceso matemático de 
acumular las deformaciones de rebanadas que tienen espesor diferencial dx, recibe 
el nombre de integración, y equivale a efectuar la suma cuando el espesor de las 
rebanadas tiende a cero y el número de rebanadas componentes tiende a infinito. 

Por ejemplo, para elementos deformados por un esfuerzo axial P, tracción o 
compresión, la deformación unitaria de cada rebanada está determinada por la Ec. 
4-8 y el proceso de integración para la longitud L del elemento para obtener la 
deformación total 8, alargamiento o acortamiento, se escribe como: 

f f P 

5= íedx= í —dx 
J J AF 

o o 


Si la carga axial P, el área de la sección A y el módulo de elasticidad E son constantes 
a lo largo de la longitud L 



que es la misma Ec. 3-5 discutida en el Capítulo anterior. 

Esta ecuación puede usarse para obtener, por ejemplo, deformaciones de barras que 
componen estructuras de reticulado. Una vez conocidas las deformaciones de las 
barras componentes, existen métodos para determinar la geometría de la deformación 
de la estructura de reticulado completa, métodos que no se detallarán en este texto 
pero que se pueden consultar en cualquier texto de Análisis Estructural (Hidalgo, 
1992, Capítulo 4). 



336 


Fundamentos de Ingeniería Estructural 


El mismo proceso descrito anteriormente para integrar o acumular las deformaciones 
por esfuerzo axial, puede realizarse para el caso de las deformaciones por flexión, 
o sea, aquellas producidas por el momento flector. Estas son las deformaciones 
más importantes o de mayor magnitud en las estructiuas de vigas o pórticos. Para 
un elemento barra como el indicado en la Fig. 4.4, constituido por un material de 
módulo de elasticidad E y con una sección recta con momento de inercia I respecto 
del eje neutro, el proceso físico de pegar las rebanadas deformadas es equivalente, 
matemáticamente, a resolver la ecuación diferencial 


d^5_M 
dx^ " El 


(4-14) 


en que 8 es la deformación transversal de la barra debida a flexión y M=M(x) es la 
función momento flector que es variable con x. 



Figura 4.4 Deformaciones de un elemento barra 

En la Tabla V.4 se entrega el resultado de aplicar este procedimiento al cálculo de 
las deformaciones por flexión de varias vigas de uso común, que tienen propiedades 
El que son constantes cualquiera sea el valor de x. También se entregan en esta tabla 
las funciones momento flector M(x), esfuerzo de corte V(x), los valores máximos de 
la deformada 8, y los valores de los ángulos (|) que la tangente a la deformada forma 
con la recta horizontal en los apoyos de las vigas. La información proporcionada 
en la Tabla V.4 es fundamental para abordar el problema de la solución de vigas 
estáticamente indeterminadas que se trata en la Sección 4.3. El lector debe notar 
que los 22 casos ilustrados en la Tabla V.4, los once primeros corresponden a vigas 
estáticamente determinadas o isostáticas mientras que la segunda mitad son vigas 
estáticamente indeterminadas o hiperestáticas. 

En los casos ilustrados en la Tabla V.4 no se ha incluido la influencia de las 
deformaciones por esfuerzo de corte de las rebanadas (Ec. 4-11) en el cálculo de la 
deformación transversal 8 de las vigas. Estas deformaciones son mucho menores, en 
general, que las debidas al momento flector y se hacen tanto menores en la medida 
que la altura de flexión de la sección es menor comparada con la longitud o luz L del 
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elemento. Si la altura es menor que 0,1L, las deformaciones por esfuerzo de corte son 
despreciables frente a las de flexión. Sin embargo, esta simplificación no es válida 
para todos los elementos que componen las estructuras; por ejemplo, en los muros 
resistentes las deformaciones por esfuerzo de corte son tanto o más importantes que 
las deformaciones por flexión; por ejemplo, el Ejercicio 7.46 que se propone al final 
del Capítulo 7 incluye tanto la influencia de las deformaciones por flexión como 
aquellas por esfuerzo de corte. Los métodos para determinar las deformaciones por 
esfuerzo de corte, así como métodos prácticos para encontrar las deformaciones por 
flexión se pueden consultar en el texto “Análisis Estructural”, citado anteriormente. 

En dicho texto también se discute en detalle el cálculo de la geometría de la 
deformada de estructuras de pórticos, conformados por vigas y columnas, tanto para 
el caso de pórticos planos como pórticos tridimensionales. En este último caso es 
usual que, además de las deformaciones por flexión, esfuerzo de corte y esfuerzo 
axial de vigas y columnas, también se desarrollen deformaciones de estos elementos 
debidas al momento torsor, las que deben determinarse usando la Ec. 4-13. Estos 
tópicos involucran una cierta complejidad que no se ha estimado prudente incluir 
en este texto para estudiantes de arquitectura, ya que los conceptos esenciales de la 
solución de estructuras estáticamente indeterminadas se pueden desarrollar apelando 
solamente a las deformaciones por flexión y a las deformaciones por esfuerzo axial, 
tal como se ilustra a continuación. 


4.3 Estructuras Estáticamente Indeterminadas 

Existen diferentes métodos para resolver la determinación de reacciones, 
esfuerzos internos y deformaciones de estructuras indeterminadas. En este texto, 
la presentación se limita a la presentación del método más simple para solucionar 
esta indeterminación cuando ella se aprecia desde el punto de vista de la estática, o 
sea, desde el punto de vista de la determinación de las fuerzas que intervienen en el 
problema. Por esta razón, este método recibe el nombre de método de las fuerzas. 

4.3.1 El Método de las Fuerzas 

Como ya se ha ilustrado en la Sección 4.1, una estructura estáticamente indeterminada 
o hiperestática se caracteriza por el hecho que las fuerzas que intervienen en el 
problema (reacciones externas, esfuerzos internos) no pueden ser determinadas 
usando solamente las ecuaciones proporcionadas por el equilibrio estático. Por lo 
tanto, es imprescindible recurrir además a las relaciones fuerza-deformación y a las 
condiciones de compatibilidad geométrica. 

Para ilustrar el procedimiento de solución se usará la viga indicada en la Fig. 4.5.a, 
la cual tiene propiedades El constante y luz L. En el apoyo empotrado A y en el 
apoyo deslizante B se desarrollan cuatro reacciones de vínculo: M^, V^, Vg y H^. 
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Sin embargo, si se aplica la condición que la suma de fuerzas horizontales sea nula, 
resulta H^=0 con lo cual se tienen sólo tres reacciones de vínculo incógnitas. Al 
aplicar las restantes ecuaciones de la estática se obtiene: 


SF =0 

vert 

m, = o 


y, + V3 = qL (4-15) 

VbL+M^=^ (4-16) 


(a) 

(b) 

(c) 

(d) 

(e) 


Ma a 


B 






TTTTTTTTI 


t 




B 




'TrT-rTTTi-m 


''AO 


M 


‘Al 






PBO 


fil 


^'Al 



Figura 4.5 Ejemplo de solueión de un sistema estátieamente indeterminado. 


Como puede observarse, sólo se dispone de dos ecuaciones para encontrar las 
incógnitas V^, Vg y M^. O sea, hay una incógnita de más, por lo que se dice que 
el problema es una vez estáticamente indeterminado o una vez hiperestático. La 
estrategia que se describe a continuación está orientada a determinar una de estas 
incógnitas, en este caso Vg, ya que es obvio que si se conoce una de las incógnitas 
las otras dos se pueden determinar de las Ecs. 4-15 y 4-16. 

La solución del problema planteado en la Fig. 4.5.a se puede obtener si se superponen 
las soluciones de las vigas indicadas en las Figs. 4.5.b y c. Estas dos vigas son 
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estáticamente determinadas ya que en ellas se ha eliminado el vínculo deslizante 
que impide el desplazamiento vertical del punto B. En la viga de la Fig. 4.5.b se ha 
mantenido la carga distribuida q, mientras que en la viga de la Fig. 4.5.C sólo actúa la 
incógnita Vg asociada al vínculo en B que se ha eliminado; más aún, cabe puntualizar 
que la superposición de las estructuras se mantiene dentro del rango lineal y elástico. 
Por lo tanto, las siguientes fuerzas se determinan usando las ecuaciones de equilibrio 
estático: 

y,o = qL 


V,, = -Vg M,.=-Vg-L 

y las deformaciones y Sg, se obtienen de los casos 2 y 1 de la Tabla V.4, 
respectivamente, como resultado de aplicar las relaciones fuerza-deformación 
incluyendo solamente las deformaciones por flexión. 


5 


BO “ 


8 EI 


6 

3EI 


(4-17) 


Como puede observarse, hasta ahora se han aplicado dos de los principios básicos 
de la ingeniería estructural: equilibrio estático y relaciones fuerza-deformación. La 
solución del problema planteado en la Fig. 4.5.a se obtiene al exigir una condición de 
compatibilidad geométrica que no se ha respetado en las vigas de las Figs. 4.5.b y c; 
esta condición es que el punto B no debe experimentar desplazamientos verticales. 
El hecho que este desplazamiento exista en las vigas de las Figs. 4.5.b y 4.5.c es 
consustancial con el hecho de haber eliminado el vínculo deslizante en B. Por lo 
tanto, al superponer los resultados (deformaciones) de dichas vigas (Fes. 4-17) la 
compatibilidad geométrica requiere que el desplazamiento vertical total del punto B 
debe ser nulo. Como y 83 , son de sentido contrario, debe cumplirse: 


Sbo = Sbi (4-18) 

Esta ecuación adicional permite encontrar la incógnita Vg. Efectivamente al 
reemplazar los valores de 5^^ y 8 gj indicados en las Ecs. 4-17 se obtiene: 

^^Vgrt 
8 EI 3EI 


8 
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Obtenido el valor de la incógnita V^, las Ecs. 4-15 y 4-16 permiten determinar las 
incógnitas y M^: 


VA=qL- 


3qL 

8 


5qL 

8 


^ qE 3qE ^ qE 
”2 8 ” 8 


El proceso anterior es absolutamente equivalente a obtener los valores de y 
de la viga de la Fig. 4.5.a, a partir del valor de V^. Idéntico resultado se obtiene de 
superponer los resultados de las vigas de las Figs. 4.5.b y c, una vez conocida la 
fuerza Vg. En la Fig. 4.5.d se muestra el diagrama de momentos de la viga, mientras 
que en la Fig. 4.5.e se ilustra la deformada o deformación final de la viga. La ecuación 
de la deformada, el momento flector positivo máximo y su ubicación, así como el 
ángulo que la tangente a la deformada en B forma con la horizontal pueden obtenerse 
del caso 14 de la Tabla V.4, que es la misma viga usada para ilustrar el método de 
las fuerzas. 

4.3.2 Solución de Estructuras Estáticamente Indeterminadas 

El método de solución de vigas indeterminadas discutido anteriormente puede 
aplicarse a muchos casos de vigas con diferentes condiciones de carga y geometría 
y otras condiciones de vinculación. También es de aplicación general a otros 
tipos de estructuras como pórticos y estructuras de reticulado, tanto planas como 
tridimensionales. Sin embargo, esta presentación se circunscribe a las estructuras de 
vigas para no introducir complicaciones adicionales que dificulten la comprensión 
del método. Los ejemplos siguientes servirán para profundizar el aprendizaje del 
método de las fuerzas. 

Ejemplo 4.1 

Determinar el diagrama de momentos de la viga indicada en la Fig. E4.1.a. La viga 
AB tiene propiedades El constantes y luz 2L. El tirante DC, del cual cuelga el punto 
C de la viga, tiene módulo de elasticidad E, sección recta A= 3I/L^ y longitud L. 

Solución: Al igual que en el caso resuelto anteriormente, esta estructoa es una vez 
estáticamente indeterminada. Por una parte, la incógnita es nula, (suma de fuerzas 
horizontales igual a cero), y sólo se tienen dos ecuaciones de equilibrio adicionales 
para encontrar las incógnitas V^, Vg, y el esfuerzo axial X en el tirante DC. 
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(a) 

(b) 

(^) 

(d) 

(e) 

(f) 



48EI 



Figura E4.1 
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La solución que se detalla a continuación está orientada a encontrar la incógnita X. 
Para ello se postula que la solución del problema se puede obtener superponiendo 
las soluciones de los casos de las Figs. E4.1.b y c. En ambos casos el tirante DC se 
ha cortado, lo que hace aparecer distanciamientos 5^ y 6| entre los puntos cortados, 
respectivamente. En el caso de la Fig. E4.1.b la separación 5^ entre los puntos 
cortados es igual a la deformación del punto central C de la viga AB, ya que el tirante 
no experimenta deformación axial alguna. De acuerdo al caso 8 de la Tabla V.4: 

g _ 5q(2L)^ _5qL‘* 

“ 384EI 24EI 

En el caso de la Fig. E4.1.C, el acercamiento 8| entre los puntos cortados se obtiene 
de sumar la deformación de flexión de la viga y la deformación axial del tirante 
sometido a la fuerza de tracción X. 

Usando el caso 7 de la Tabla V.4 para la primera de estos componentes de la 
deformación, se obtiene, (recordar que A=3I/L^): 


8 = 8 . +8 , 

1 viga tirante 


g _ X(2L)^ ^ XL _ XU ^ XU _ XU 
48EI AE”^ 


La condición de compatibilidad geométrica que resuelve el problema debe aplicarse 
a las deformaciones originadas por el vínculo que se ha eliminado en las Figs. 
E4.1.b y c, el cual está asociado a la incógnita estática X. En el problema propuesto, 
la distancia entre los puntos cortados del tirante es nula, (o sea, en el problema 
propuesto real el tirante no se ha cortado); por lo tanto al superponer los casos de las 
Figs. E4.1.b y c debe cumplirse que dicha distancia se haga cero: 

5g (separación) = 8j (acercamiento) 

5qV _ XE 

24EI” 2EI 

12 
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Una vez encontrada la incógnita X, el diagrama de momentos puede obtenerse 
sin problemas. En este caso, se ha determinado superponiendo los diagramas de 
momento de las vigas de las Figs. E4.1.b y c, los que se indican en las Figs. E4.1.d 
y e, respectivamente. El diagrama de momentos final se muestra en la Fig. E4.1.f. 

Ejemplo 4.2 

Encontrar la reacción vertical en el apoyo deslizante C de la viga indicada en la Fig. 
E4.2.a. La viga AB tiene propiedades El constantes y luz 2L. 

Solución: En esta viga existen 7 reacciones de vínculo externo, para las cuales se 
pueden plantear 3 ecuaciones de equilibrio estático. En rigor, la viga es 4 veces 
estáticamente indeterminada o 4 veces hiperestática. Sin embargo, si se desprecian 
las deformaciones por esfuerzo axial de la viga, las que en la práctica son muy 
pequeñas, los puntos A y B de la viga no tratan de moverse horizontalmente y, en 
consecuencia, no se activan las restricciones al desplazamiento horizontal en los 
empotramientos A y B. Si se recuerda que las reacciones de vínculo externo se 
generan porque los vínculos se oponen a los desplazamientos o giros de los puntos 
vinculados, se llega a la conclusión que las reacciones horizontales y deben 
ser nulas. Por lo tanto, la hipótesis de despreciar las deformaciones axiales de la viga 
reduce el grado de indeterminación estática a 3, ya que ahora sólo se dispone de dos 
ecuaciones de la estática. 

Sin embargo, el grado de indeterminación estática puede reducirse a uno con la 
ayuda de los casos resueltos en la Tabla V.4. Hasta ahora, la estrategia para resolver 
problemas estáticamente indeterminados ha consistido en considerar el problema 
propuesto como la superposición de subsistemas estáticamente determinados. Sin 
embargo, estrictamente hablando, estos subsistemas solamente necesitan haber sido 
resueltos y conocer su solución; el hecho de haber usado hasta ahora estructuras 
estáticamente determinadas es porque se pueden resolver usando las ecuaciones de 
la estática, pero si se conoce la solución de estos subsistemas, aun cuando ellos 
sean estáticamente indeterminados, ellos pueden ser perfectamente usados como los 
subsistemas que se superponen para obtener la solución del problema propuesto. 
Esta es la estrategia que se usa a continuación, en la cual se considera a la reacción 
vertical en C, V^, como la única incógnita del problema. 

Por lo tanto, en las Figs. E4.2.b y c se muestran los subsistemas que al superponerse 
conducen a la solución del problema propuesto. En ambos casos se ha eliminado 
la rótula deslizante en C; la viga de la Fig. E4.2.b mantiene las cargas aplicadas 
mientras la viga de la Fig. E4.2.C sólo incluye la acción de la incógnita V^. La 
estrategia de solución está directamente asociada al hecho que ambos subsistemas 
anteriores tienen solución conocida, como lo ilustran los casos 20 y 18 de la Tabla 
V.4, respectivamente. 
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Efectivamente, las deformaciones por flexión 5^ y 5j se obtienen de los casos 20 y 
18 antes mencionados: 

5 5q(2L)^ _ qL^ 

® 384EI 24EI 


g Vc(2L)^ VqL^ 
' 192EI 24EI 



q(2L)^ 

Ve (2L) 24 



I 2 T 2 

qL qL 



Figura E4.2 
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Al superponer los sistemas de las Figs. E4.2.b y c debe restituirse la condición de 
compatibilidad geométrica que no se ha respetado, o sea, que el desplazamiento 
vertical del punto C debe ser nulo. Esto implica: 

6o =5, 

5q(2L)' _VcE 
24EI 24EI 

Vc=qL 

Los diagramas de momento de los subsistemas b y c se indican en las Figs. E4.1.d 
y e, respectivamente. Si se superponen estos diagramas de momento con el valor de 
determinado anteriormente, se obtiene el diagrama de momentos final indicado 
en la Fig. E4.2.f. 

Ejemplo 4.3 

Determinar el diagrama de momentos de la viga indicada en la Fig. E4.3.a, (caso 19 
de la Tabla V.4). La viga tiene El constante y luz L. 


(a) 


(b) 


(c) 

(d) 


0,144PL 


0,Í15PL 




Figura E4.3 



346 


Fundamentos de Ingeniería Estructural 


Solución: Si se enumeran las reacciones de vínculo indicadas en la Fig. E4.3.a, se 
puede observar que existen 6 incógnitas de reacción externa y se dispone de sólo 3 
ecuaciones de la estática. Sin embargo, si se desprecian las deformaciones axiales de 
la viga H^=Hg=0, el número de incógnitas se reduce a 4 y el número de ecuaciones 
de la estática a 2. Por lo tanto, se trata de un problema dos veces estáticamente 
indeterminado y se resolverá como tal. 

La estrategia de solución está asociada a la elección de los momentos de empotramiento 
y Mg como incógnitas estáticas. Por lo tanto, la viga propuesta se descompone 
en los tres casos indicados en las Figs. E4.3.b, c y d, en los cuales se han eliminado 
los vínculos que impedían los giros en los empotramientos Ay B. La viga de la Fig. 
E4.3.b mantiene la carga aplicada, mientras las incógnitas y Mg actúan en las 
vigas de las Figs. E4.3.C y d, respectivamente. 

La condición de compatibilidad geométrica que debe exigirse cuando se superpongan 
los subsistemas b, c y d, debe aplicarse a las deformaciones originadas por la 
eliminación de los vínculos que impedían los giros en A y en B, esto es, a los giros 
que las tangentes a las deformadas forman con la recta horizontal en A y B. 


Los giros y (|)gp de la viga Fig. E4.3.b se obtienen del caso 7 de la Tabla V.4: 


*1^A0 ~ 


P0,60,4E 

6 LEI 


(2L-0,6L) = 


0,056PE 

El 


^BO ~ 


P0,6 0,4E 
6 LEI 


(2L-0,4L) = 


0,064PE 

El 


Los giros (|)^, y (|)g| de la viga de la Fig. E4.3.C se obtienen del caso 9 de la Tabla V.4; 




Al 


M^L 

3EI 


K = 


M^L 

6 EI 


Usando el mismo caso 9 para la viga de la Fig. E4.3.d: 


4) 


A2 ~ 


MbL 

6 EI 


* 1*82 ~ 


MbL 

3EI 


Al superponer las vigas b, c y d de la Fig. E4.3 se deben exigir dos condiciones de 
compatibilidad geométrica: el giro que la tangente a la deformada forma con la recta 
horizontal debe ser nulo tanto en A como en B, lo cual conduce a las siguientes dos 
ecuaciones; 


<l>AO-‘t’Al-‘t’A2 = 0 
<l’BO-<l’Bl-‘t’B2 = 0 
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Reemplazando los valores obtenidos de las relaciones fuerza-deformación se obtiene: 


0,056PL" 

M,L 

MgL 

El 

3EI 

6 EI 

0,064PL" 

M^L 

MgL 

El 

6 EI 

3EI 

2M+M„ =0,336PL 

M,+2M„ =0,384PL 

A B ’ 


Como puede observarse, la solución pasa en este caso por resolver un sistema de dos 
ecuaciones lineales con dos incógnitas. Su solución es: 


M^=0,096PL 


M3=0,144PL 


resultado que es idéntico al que se presenta como caso 19 de la Tabla V.4. Una vez 
obtenidos los valores de y M^, las reacciones y se obtienen aplicando las 
ecuaciones de equilibrio estático a la viga de la Fig. E4.3.a 

m=0^ V,L + M„ = M,+P0,4L 

B ABA’ 

M -M 

5- + 0,4P = -0,048P-t-0,4P = 0,352P 

YF =0^ V, + V =P 

vert A B 

V3 = P-0,352P = 0,648P 

En este caso, el diagrama de momentos final que se indica en la Fig. E4.3.e, se ha 
obtenido directamente de la viga de la Fig. E4.3.a a partir de los valores de V^, Vg, 
y Mg. El momento bajo la carga P es: 

M = • 0,6L - = PL(0,352 • 0,6 - 0,096) = 0,115PL 

4.3.3 Necesidad de la Indeterminación Estática 

La mayoría de las estructuras reales son sistemas indeterminados tanto desde el punto 
de vista de la estática como de la geometría. Esto hace que la etapa de análisis de 
estos sistemas sea más compleja, ya que la solución de un problema indeterminado 
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es más laboriosa y complicada que el de un sistema determinado; además, el proceso 
global de diseño estructural adquiere una naturaleza iterativa al tener que estimar 
las dimensiones de las secciones antes de efectuar el análisis, y verificar dichas 
dimensiones cuando se realiza la etapa de dimensionamiento sobre la base de los 
esfuerzos internos obtenidos del análisis de la estructura inicial. 

Frente a estos inconvenientes que presenta la indeterminación estructural de la 
mayoría de los sistemas de la práctica, cabe preguntarse si esta indeterminación 
trae algún beneficio, puesto que de no ser así, los ingenieros proyectistas debieran 
enfatizar el uso de sistemas determinados, isostáticos por ejemplo, y evitar que se 
construyan sistemas estáticamente indeterminados. La pregunta anterior tiene una 
respuesta afirmativa; las estructuras estáticamente indeterminadas presentan grandes 
ventajas desde el punto de vista de su seguridad, de su economía y de su facilidad 
de construcción; en este último caso, particularmente si se trata de estructuras 
de hormigón armado, de albañilería o de madera. La discusión siguiente ilustra 
las ventajas de seguridad y economía que presentan los sistemas estáticamente 
indeterminados frente a los sistemas isostáticos. 

Anteriormente se ha hecho referencia a que el cálculo de deformaciones expuesto 
en la Sección 4.2 y el método de las fuerzas discutido en las Secciones 4.3.1 y 4.3.2 
se basa en el comportamiento lineal y elástico tanto del material como la de la 
estructura. Todos los valores anteriores que se han obtenido para las reacciones de 
vínculo y para los diagramas de esfúerzos internos son solamente válidos dentro del 
rango lineal y elástico del comportamiento estructural. Sin embargo, si se considera 
el comportamiento de las estructuras hasta su colapso, el rango de validez anterior 
es sólo una parte del comportamiento completo hasta el colapso; normalmente, este 
rango de validez de la hipótesis de comportamiento lineal y elástico es un tanto 
mayor al que corresponde a la acción de las cargas de servicio. Por otra parte, en 
un país sísmico como Chile no se puede estimar el nivel máximo que tendrán las 
solicitaciones sísmicas, y es muy posible que el comportamiento estructural incursione 
en el rango inelástico durante movimientos sísmicos de intensidad extrema. Por lo 
tanto es importante ponderar y evaluar qué es lo que le sucede al sistema estructural 
una vez que se excede el límite del comportamiento lineal y elástico. 

El comportamiento de las estructuras en el rango del comportamiento inelástico 
o plástico, es el motivo de estudio de un campo de la Mecánica Estructoal 
conocido usualmente como Análisis Plástico. Si se considera un sistema que trabaja 
preferentemente por flexión, una vez que las tensiones de flexión llegan al valor de 
fluencia comienza la plastificación progresiva de la sección más solicitada y de sus 
secciones vecinas, hasta que se forma una rótula plástica en una zona del elemento 
estructural; a partir de dicho instante se congela el valor del momento resistente de 
dicha sección, con lo cual el grado de indeterminación estática baja en una unidad, 
y el comportamiento incremental posterior es equivalente a la consideración de una 
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rótula interna en dicho punto. Si las solicitaciones siguen aumentando se formará un 
número mayor de rótulas plásticas hasta que se produzca un mecanismo de colapso. 
El esquemático análisis anterior indica que mientras mayor sea el número de rótulas 
plásticas que se requieren para formar un mecanismo de colapso, mayor debe ser 
el aumento de las acciones externas para producir dicho colapso, y mayor es la 
seguridad que ofrece el sistema estructural frente al colapso. Por ejemplo, en el caso 
de la viga del Ejemplo 4.3, la carga P se puede aumentar hasta que se formen rótulas 
plásticas en las secciones A, B y C de la viga, o sea, el mecanismo de colapso es el 
indicado en la Fig. 4.6. 


P 



rótulas plásticas 


0.6L I 0.4L 1 

4--r 


Figura 4.6 Mecanismo de colapso para la viga del Ejemplo 4.3 

El número de rótulas plásticas que se requieren para formar un mecanismo de colapso 
está en muchos casos directamente determinado por el grado de indeterminación 
estática del sistema. En general, mientras mayor es la indeterminación estática, 
mayor es el número de rótulas plásticas que se necesitan para formar un mecanismo 
de colapso. En otras palabras, el grado de indeterminación estática es equivalente a 
las líneas de defensa que tiene una estructura frente al colapso. Este es un concepto 
importante, de gran aplicación práctica para conocer el grado de seguridad real que 
ofrecen las estructuras, y que no puede comprenderse si el análisis estructural se 
circunscribe a los métodos clásicos. 


El uso de sistemas estáticamente indeterminados también redunda en un menor 
costo de las estructoas, frente a la alternativa de uso de sistemas isostáticos. El 
ejemplo indicado en la Fig. 4.7 sirve para ilustrar la reducción que se produce en los 
esfuerzos internos y en las deformaciones cuando se usa un sistema estáticamente 
indeterminado. Efectivamente, si se tiene una viga con carga centrada P y luz 2L, y se 
compara la solución de la viga continua de dos tramos de la Fig. 4.7.a con la de la viga 
simplemente apoyada de la Fig. 4.7.b, los cuocientes entre los momentos flectores 
máximos y entre las deformaciones verticales máximas son, respectivamente: 


M 


M 


= 0,81 


5 


6 . 

max 


= 0,72 
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Como puede observarse, el sistema estáticamente indeterminado de este sencillo 
ejemplo tiene un momento flector máximo un 19% menor y una deformación 
máxima im 28% menor que el caso isostático. Conclusiones en el mismo sentido se 
obtienen en situaciones de mayor complejidad, lo cual permite afirmar que el hecho 
de usar sistemas indeterminados conduce a estructuras de menores dimensiones y 
en algunos casos a fundaciones más pequeñas que en los casos isostáticos, con el 
consiguiente ahorro de recursos que ello implica. 


(a) 


[P <5max>=0.12 


PL" 

El 





(b) 



- i ■ ^ i ^ i - 


Mmax^ 



Figura 4.7 Comparación entre sistemas estáticamente determinado e indeterminado 


4.4 Conceptos de Resistencia Máxima y Rigidez Elástica 

4.4.1 Resistencia Máxima 

Las estructuras se diseñan de modo que bajo condiciones de cargas de servicio, o 
sea, aquellas que se espera estén actuando durante el funcionamiento normal del 
edificio, las tensiones en la sección más solicitada se mantengan dentro del rango 
de comportamiento lineal y elástico. Bajo estas condiciones, los resultados de los 
métodos presentados en las Secciones 4.1,4.2 y 4.3 son muy cercanos a lo que ocurre 
realmente en el edificio que se está analizando. Sin embargo, tal como se discutió en 
la Sección 4.3.3, existen condiciones de carga eventuales en que el valor máximo de 
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las cargas no se puede predecir con un grado de certeza razonable; este es el caso de 
la solicitación sísmica en Chile, en el cual no se puede anticipar el nivel de intensidad 
máximo que tendrán los sismos que deberán soportar los edificios actuales y los que 
se diseñen en el futuro. Frente a esta situación cabe preguntarse con cuál carga o 
solicitación sísmica deben diseñarse las estructuras, problema que es analizado en 
la Sección 6.6. Sin perjuicio que se haya postergado la discusión de la solicitación 
con que debe realizarse el análisis y el diseño del edificio, hay dos aspectos que se 
pueden concluir; la importancia de usar estructuras estáticamente indeterminadas o 
hiperestáticas, que ya se ha tratado en la Sección 4.3.3, y la necesidad de estimar cuál 
es la resistencia máxima que efectivamente tienen las estructuras; esta información 
será esencial para determinar la solicitación o demanda de un evento sísmico sobre 
una estructura cuando el comportamiento del material supera el punto de fluencia, 
que marca el límite del comportamiento lineal y elástico, tal como se verá en la 
Sección 6.5. 

4.4.2 Capacidad Resistente de Elementos o Estructuras 

Para determinar la capacidad resistente de elementos se debe estudiar en primer 
lugar la capacidad resistente de secciones. Esto puede hacerse para los cuatro tipos 
de esfuerzos internos que existen en las secciones; sin embargo, la presentación 
siguiente se limita a los casos del esfuerzo axial y del momento flector, ya que bajo 
estos esfuerzos es que se puede producir en la práctica el comportamiento inelástico 
o comportamiento en el que se supera el punto de fluencia. 

Para el análisis que sigue se supondrá que la relación tensión-deformación del 
material obedece a una idealización que recibe el nombre de comportamiento elasto- 
plástico. Este comportamiento, que se indica en la Fig. 4.8, está compuesto por 
una primera parte lineal y elástica, cuya pendiente corresponde al valor del módulo 
de elasticidad E, y una segunda parte en que el material fluye, o sea, se deforma 
sin que se incremente la tensión de fluencia. El punto que divide ambos tipos de 
comportamiento, elástico y plástico, corresponde al punto de fluencia del material. 
Aunque no existe un material que tenga realmente este comportamiento, su uso 
conduce a resultados que son muy cercanos a los que se obtienen en la realidad. Por 
otra parte, la simplicidad de este modelo permite analizar en forma sencilla lo que 
ocurre cuando el comportamiento entra en la fase inelástica o plástica. 



Figura 4.8 Comportamiento elasto-plástico ideal 
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a) Resistencia Máxima de Una Sección 

Para estudiar la capacidad resistente de una sección se debe considerar lo que ocurre 
en una rebanada de espesor dx. 

En el caso de una rebanada que se somete a un esfuerzo axial P, tal como se indica 
en la Fig. 4.9.a, la distribución de tensiones es constante para todos los pimtos de la 
sección e igual a; 


a = 


A 


en que A es el área de la sección. 


P 

é 

Area A 


ü 


ax 


(7=^(todo tipo de comportamiento) 


a) Distribución de tensiones por esfuerzo axial 


,c 


M 


Momento dx 
inercia 1 



^ínax 




" y* 

F7 


-_ 


h 

/ 



_^ 


d 





^ínax ^ 

(T=-^y \- 

Comp, Comportamiento 

elástico inelástico 




b) Distribución de tensiones por momento flector 


Figura 4,9 Distribución de tensiones considerando comportamiento elasto-plástico 

El diseño estructural se hace escogiendo el área A de modo que, para cargas de 
servicio, la tensión o no supere un cierto valor llamado tensión admisible que 

es una fracción de la tensión de fluencia a : 

y 


con a < 1 
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Valores usuales de a están en el rango 0,40 a 0,67. 

Una vez que la estructura ha sido diseñada y construida, si la carga P aumenta por 
sobre el valor de servicio, aumentarán los valores de la tensión a. La carga axial 
máxima que puede transmitir la sección corresponde al caso en que todos los 
puntos de la sección están con tensión de fluencia; por lo tanto, el valor de P^ se 
determina de: 


Pu = Aa (4-19) 

En el caso de una rebanada que se somete a un momento flector M, (Fig. 4.9.b), la 
distribución de tensiones es linealmente variable en la altura “h” de la sección, y está 
dada por (Ec.3-43): 


(7 = 



en que I es el momento de inercia de la sección respecto del eje neutro. En la etapa de 
diseño, la sección se escoge de modo que el valor máximo a de esta distribución 
de tensiones no supere la tensión admisible o , . En el caso de una sección simétrica 
respecto del eje neutro, el valor de a se produce tanto en la fibra extrema en 
tracción como en la fibra extrema en compresión, o sea: 

M M h ^ 

^max ~ ^ Ymax ~ ^ — ^adm ~ 


Por lo tanto, el término importante para el diseño de la sección es el módulo de 
fiexión, definido por (Ec.3-44): 



y max 


de modo que la tensión máxima en la sección es (Ec.3-45): 


a 


max 


M 

W 


Por ejemplo, en el caso de una sección rectangular de ancho “b” y altura “h”: 


I = —bh^ 
12 


y max 


h 

2 



y max 


bh^ 

6 


Una vez que la estructura se ha construido y está en servicio, el momento M podría 
aumentar con el consiguiente aumento en el valor de las tensiones. El límite del 
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comportamiento lineal y elástico está determinado por el hecho que la tensión 
máxima se haga igual a la tensión de fluencia El momento flector que produce 

esta condición recibe el nombre de momento de fluencia y está determinado por: 

My = Way (4-20) 

Si el momento se hace mayor que el valor de M^, la tensión alcanza el valor de la 
tensión de fluencia en un mayor número de fibras de la sección además de las fibras 
extremas. El proceso de plastificación va creciendo desde las fibras extremas hacia 
el centro de la sección, como se muestra en la Fig. 4.9.b. Cuando todas las fibras 
de la sección han alcanzado el valor de a , se alcanza el máximo momento flector 
que puede transmitir la sección, y se desarrolla en la sección lo que en la Sección 
4.3.3 se ha denominado rótula plástica. Este valor máximo del momento flector que 
puede transmitir una rótula plástica recibe el nombre de momento plástico, y está 
determinado, por analogía con la Ec. 4-20, por: 

Mp = Za (4-21) 

El término Z recibe el nombre de módulo plástico deflexión. Es una propiedad de 
la geometría de la sección tal como lo es el módulo de flexión W. Para una sección 
rectangular de dimensiones bxh, el módulo plástico de flexión es: 



Por lo tanto, para una sección rectangular, el momento plástico Mp que puede 
transmitir es un 50% mayor que el momento de fluencia 

b) Resistencia Máxima de Elementos o Estructuras 

De acuerdo al análisis desarrollado en la Sección 4.3.3, la carga máxima que puede 
soportar una estructura estáticamente determinada está limitada por la formación de 
la primera rótula plástica, en el caso de elementos que trabajan predominantemente 
en flexión, o cuando el esfuerzo axial en alguna barra alcanza el valor determinado 
por la Ec. 4-19, en el caso de las estructuras de reticulado. 

En cambio, en el caso de las estructuras estáticamente indeterminadas o hiperestáticas, 
se pueden formar varias rótulas plásticas hasta llegar a la formación del mecanismo 
de colapso que determina la resistencia máxima de la estructura. El número de rótulas 
plásticas que se pueden formar para llegar al mecanismo de colapso está relacionado 
con el grado de hiperestaticidad o de indeterminación estática; mientras mayor es 
este grado, mayor es el número de rótulas plásticas que se pueden formar y mayor 
es la resistencia máxima de la estructura. Un razonamiento análogo se puede hacer 
cuando son barras de una estructura de reticulado los elementos que se plastifican, en 
vez de rótulas plásticas las que se forman en secciones. A continuación se muestran 
algunos ejemplos que sirven para ilustrar este concepto. 
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Figura 4.10 Resistencia máxima de una estructura de reticulado 


La estructura de reticulado que se muestra en la Fig. 4.10 es una estructura una vez 
estáticamente indeterminada, ya que tiene una barra de más que la que se requeriría 
para tener un sistema isostático. Si la tensión por esfuerzo axial mayor se produce 
en la barra AB, el valor límite de las cargas P para mantener comportamiento lineal 
elástico está dado por el hecho que la tensión de tracción en la barra AB alcance el 
valor Oy, o en otras palabras, que el esfuerzo axial de tracción en la barra AB alcance 
el valor AOy. Una vez que se produce esta situación, la barra AB se plastifica y ejerce 
a partir de dicho instante fuerzas Aa^ sobre el resto de la estructura. Esto implica que, 
a partir de este momento, la estructura pierde su grado de indeterminación porque 
ya se conoce el esfuerzo axial en una de sus barras. Las cargas P pueden seguir 
aumentando hasta que la tensión en otra barra alcance el valor de fluencia. En este 
instante, el sistema se transforma en un mecanismo y las cargas P no pueden seguir 
aumentando por sobre el valor que produjo la plastificación en las dos primeras 
barras. Por lo tanto, las cargas P han llegado al máximo valor que puede soportar la 
estructura, o sea, se ha desarrollado la resistencia máxima de ella. 

La viga de la Fig. 4.11.a es dos veces estáticamente indeterminada, si se considera que 
las reacciones horizontales en Ay en B son nulas, tal como se discutió en el Ejemplo 
4.2. El diagrama de momentos elástico, determinado en el Ejemplo 4.2, se muestra 
en la Fig. 4.11 .b. En dicho ejemplo, no se requería conocer una característica de 
la sección que ahora sí se necesitará; el momento plástico Mp, obtenido de acuerdo 
a la Ec. 4-21 y que se supone constante para toda la longitud de la viga, tanto para 
tracción en la fibra inferior como en la superior. 

Del diagrama de momentos elástico se puede deducir que la primera rótula plástica 
se formará en las secciones empotradas A y B, ya que allí es donde es mayor el 
momento flector. La carga q^ para la que se producen estas rótulas plásticas se 
determina de: 
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(a) 


(b) 


(c) 


(d) 


Figura 4.11 Resistencia máxima de una viga 

Una vez que se han formado las rótulas plásticas en A y B, el momento en esas 
secciones se mantiene constante en el valor Mp, ya que las secciones no pueden 
transmitir un valor mayor del momento flector. Sin embargo, la carga q puede seguir 
aumentando por sobre el valor q^, ya que el momento en la sección C puede seguir 
aumentando hasta alcanzar el valor Mp. Cuando se ha formado la tercera rótula plástica 
en C, la estructura se transforma en un mecanismo (Fig. 4.11 .c), llamado mecanismo 
de colapso, y no puede aceptar más carga por sobre el valor q^ que determina la 
formación de la rótula plástica en C, ya que con carga q^ sus deformaciones crecen 
sin limitación. El diagrama de momentos para la situación de colapso se muestra en 
la Fig. 4.11 .d. A partir de este diagrama se tiene: 


j t 1 I I t~rT-|| 


C B' 

yg V L/g 


^ l2 

12 M elástico 



Ml + SuL^ 
L 4 


SFve«=0^q„L = V,+V3 



q¿ 

2 


qu 



Este es el máximo valor de q que puede soportar la viga, o sea, q^ es la carga para la 
cual la viga desarrolla su máxima resistencia. 
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En la Fig. 4.12.a se muestra un pórtico sometido a una carga horizontal P, y al igual 
que en los casos anteriores, se determinará el valor de P para el cual el pórtico 
desarrolla su resistencia máxima. Las características de las secciones de vigas y 
columnas son tales que la sección de la viga tiene momento plástico 2Mp, mientras 
que las secciones de ambas coliunnas tienen momento plástico Mp. 


0,15PH 0.15PH 



(c) Mecanismo de (d)M colapso 

colapso 


Figura 4.12 Resistencia máxima de un pórtico 


Este pórtico es una estructura tres veces hiperestática. Para encontrar sus reacciones 
y esfuerzos internos se pueden usar las mismas técnicas y procedimientos expuestos 
en las Secciones 4.3.1 y 4.3.2. En este caso, la solución suponiendo comportamiento 
elástico depende de los momentos de inercia de la viga y las columnas y de las 
dimensiones H y L. Supóngase que el diagrama de momentos elástico es el indicado 
en la Fig. 4.12.b. Este diagrama indica que, cuando empieza a aumentar la carga 
P, las primeras rótulas plásticas se formarán en las secciones inferiores de ambas 
columnas, donde el momento flector es máximo para un valor de la carga P^ igual a: 

0,35P H=M^ 

P Mp 

° 0,35H 
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Cuando la carga P aumenta por sobre el valor P^, el momento en las secciones 
inferiores de las columnas no puede aumentar, pero sí puede crecer el momento 
flector en el resto de las columnas y en la viga, hasta que se forman las siguientes 
dos rótulas plásticas en las secciones superiores B y C de ambas columnas. Debido a 
que la sección de la viga tiene capacidad 2Mp, ella permanece con comportamiento 
elástico, ya que el momento en el nudo B debe ser igual para columna y viga, y lo 
propio ocurre en el nudo C. Habiéndose formado las rótulas plásticas en los extremos 
superiores de las columnas, tal como se muestra en la Fig. 4.12.c, el pórtico no puede 
resistir una mayor carga horizontal, por lo que este es el mecanismo de colapso y P^ 
la fuerza horizontal que desarrolla la resistencia máxima del pórtico. El diagrama de 
momentos en la situación de colapso, Fig. 4.12.d, permite determinar los valores de 
y Hg a través del equilibrio que deben satisfacer las fuerzas que actúan sobre cada 
una de las columnas: 


Ha=H3 = 


Pu=H^+Hb=- 


2Mp 

H 

4M„ 


H 


En general, el comportamiento de un sistema estáticamente indeterminado implica la 
formación sucesiva de las rótulas plásticas, o la plastificación de barras en sistemas 
de reticulados, hasta llegar al mecanismo de colapso el cual implica el desarrollo 
de la resistencia máxima de la estructura. La Fig. 4.13 ilustra cualitativamente este 
proceso, el cual se traduce en curvas carga-deformación como la indicada; P^ denota 
el valor de la carga P que pone término al comportamiento elástico y P^ la carga 
máxima que se puede desarrollar en la estructura. 



Figura 4.13 Resistencia máxima de una estructura 

Una consecuencia obvia del análisis anterior es que la razón P /P entre la resistencia 
máxima y la resistencia elástica, será tanto mayor mientras más rótulas plásticas 
puedan formarse, o mayor número de barras del sistema de reticulado se plastifiquen, 
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hasta que se desarrolle el mecanismo de colapso. Otra forma de expresar lo mismo 
es concluir que la razón P^/P^ será tanto mayor mientras mayor sea el grado de 
indeterminación estática de la estructura. Este concepto ya se discutió en la Sección 
4.3.3, cuando se concluyó que al aiunentar la razón PyP^,, aumenta la seguridad que 
ofrece la estructura frente a un aumento no previsto de la carga R 

4.4.3 Rigidez de Elementos y Estructuras 

El concepto de rigidez se puede definir a nivel de un elemento de dimensiones muy 
pequeñas o infinitesimales, a nivel de rebanada o sección, o a nivel de elemento 
o estructura completa. En este texto, sólo se desarrollará a nivel de elemento o 
estructura. 

La rigidez de una estructura se define como la razón entre la carga aplicada y la 
deformación resultante medida en el punto en que actúa la carga y en la dirección 
y sentido de dicha carga. En la práctica, y particularmente en la forma que se usa 
el concepto de rigidez en los Capítulos 6 y 7, el concepto de rigidez se limita a 
deformaciones que implican que el comportamiento de la estructura se mantiene 
dentro del rango elástico. Por lo tanto, se supone que la carga nunca excede el valor 
P^ que se indica en la Fig. 4.13. 

El concepto de rigidez está asociado pero es diferente de la resistencia de una 
estructura. La diferencia radica en que la rigidez incorpora la deformación de la 
estructura. En la Fig. 4.14 se ilustran las deformaciones de una columna en voladizo 
para dos condiciones de carga, en que 8, y 6^ se han obtenido de la Tabla V.4. En el 
caso de la Fig. 4.14.a, la rigidez es: 

5, E 

en que El es una propiedad de la sección de la columna. Al cambiar la condición de 
carga, pero manteniendo las propiedades de la columna, la rigidez del caso indicado 
en la Fig. 4.14.b es: 

_qL_8EI 

57 ir 

O sea que, si la carga Pj se distribuye en la altura de modo que P|=qL, la rigidez 
aumenta en 2,67 veces. 
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< 52 = 


qL^ 

8 EI 


(a) 


(b) 


Figura 4.14 Rigideces de una columna en voladizo 

En la Tabla V.5 se entregan las rigideces de varias estructuras simples, todas ellas 
asociadas a la acción de una única fuerza P. Los casos indicados para las vigas se 
pueden deducir de aquellos indicados en la Tabla V.4. Los últimos dos casos se refieren 
a pórticos, en que el cálculo de las deformaciones 5 es un tanto más complicado, pero 
que obedece a los mismos principios expuestos en la Sección 4.2.2. 

En el Capítulo 7, el concepto de rigidez de una estructura se usará asociado a la 
acción de varias fuerzas, particularmente para el caso de las fuerzas que se desarrollan 
durante un evento sísmico, asociado a la acción de varias fuerzas horizontales 
aplicadas al nivel de cada uno de los pisos, tal como se muestra en la Fig. 4.15. Si se 
definen por 5|, 5^, ój, las deformaciones horizontales asociadas a las fuerzas Pj, P^, 
Pj, respectivamente, el concepto de rigidez no se puede definir a través de un solo 
número sino que debe hacerlo a través de un cuadro de números. 

Pi- I-1-1 -<5j 

<53 



Figura 4.15 Concepto de rigidez para una estmctura sometida a varias fuerzas 

La forma más clara de expresar este cuadro de número es usar el concepto matemático 
de matriz, en este caso, una matriz de rigidez, la cual relaciona las fuerzas que se 
requieren para producir un conjunto de deformaciones de desplazamientos 5^, 83 
de valores determinados: 
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Matriz de rigidez: 


[K] = 


S.=l 

82=1 

83=1 


'Kh 

K,2 


^P 


K2, 

K23 

^P, 

>31 

K32 

K33. 

^P 


Para el caso de la Fig. 4.15, cada columna de la matriz de rigidez incluye los valores 
de las fuerzas P,, Pj y Pj- En la primera columna se anotan estos valores para producir 
el conjunto de deformaciones 5j=l, d = 83 = 0 . En la segunda columna se anotan los 
valores de las fuerzas para obtener 82 = 1 , 8 j= 83 = 0 . En la tercera columna ocurre 
lo propio para 83 = 1 , 81 = 83 = 0 . La ventaja de esta formulación es poder obtener las 
fuerzas Pj, P^, P 3 para producir un conjunto de deformaciones o desplazamientos 
dados, que es el caso específico que se tratará en las Secciones 7.1 y 7.3. Esta matriz, 
asociada solamente a fuerzas y deformaciones horizontales de una estructura, recibe 
el nombre de matriz de rigidez lateral. 

Dentro de un contexto más general, la matriz de rigidez se puede asociar a fuerzas 
que no son solamente horizontales, o que son momentos actuando en ciertos 
puntos de una estructura. Si la fuerza es vertical, su deformación asociada será 
una deformación vertical del punto en que actúa la fuerza, medida en el mismo 
sentido en que actúa la fuerza. Si es un momento, su deformación asociada será 
el cambio de ángulo que sufre la tangente en el mismo punto y dirección en que 
actúa el momento. 

4.5 Ejercicios Propuestos 

4.01 Indique en términos generales, la diferencia entre una estructura estáticamente 
determinada y una estáticamente indeterminada o hiperestática. 

4.02 En las deformaciones debidas a esfuerzo axial, a momento flector, a esfuerzo 
de corte y a momento torsor interviene siempre el módulo de elasticidad. En 
cambio, el módulo de Poisson sólo interviene en algunas de ellas. ¿En cuáles 
interviene? 

4.03 Indique las razones por las cuales es importante el cálculo de deformaciones 
en el análisis y diseño estructural. 

4.04 Porqué razones se prefiere usar estructuras estáticamente indeterminadas en 
vez de determinadas, en circunstancias que las primeras son más difíciles de 
analizar. 
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4.05 Porqué es importante que se usen en la práctica estructuras con un alto grado 
de indeterminación estática. 

4.06 Cuál es la importancia que tiene para la seguridad de las estructuras frente al 
colapso, el optar por construir estructuras estáticamente indeterminadas en 
vez de estáticamente determinadas. 

4.07 Las barras de la estructura de la figura tienen el comportamiento elasto- 
plástico ideal que se indica. Cuál es la condición de las barras para la cual se 
obtiene el máximo valor de P que puede resistir la estructura. 



4.08 Indique a través de gráficos cómo es la distribución en la altura de una sección de 
las tensiones debidas a la flexión, suponiendo un material de comportamiento 
elasto-plástico, para los casos; a) las tensiones no han superado el valor de 
fluencia; b) la sección ha alcanzado su capacidad máxima en flexión. 

4.09 Explique conceptualmente por qué la razón P„, 3 ,,/Pg aumenta generalmente 
en la medida que aumenta el grado de indeterminación estática. (P|^^^=carga 
máxima que es capaz de resistir la estructura antes de colapsar; P^=carga que 
hace que la primera fibra de la estructura alcance el valor de fluencia). 

4.10 En un pórtico de un piso sometido a una carga horizontal P se conoce el 
diagrama de momentos obtenido de un análisis lineal-elástico. Si se sabe 
que el momento de inercia I de la viga es mucho más grande que el de las 
columnas, defina conceptualmente para este caso: a) la carga P que produce 
fluencia en la primera fibra del pórtico; b) la carga P máxima que puede resistir 
esta estructura antes de colapsar. 
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4.11 Si la estructura del Ejercicio 4.07 se diseñara por el método de las tensiones 

admisibles, cuál sería el máximo valor de P para el que se puede usar esta 
estructura si la tensión admisible por tracción es y los valores de Pj 

y Pj obtenidos de una análisis lineal y elástico son Pj=0,30P, P2=0,60P. Todas 
las barras tienen sección recta A. 

4.12 Determinar las reacciones de vínculo y los diagramas de esfuerzos internos en 
los siguientes casos estáticamente indeterminados. 



(d) 
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4.13 Determinar los diagramas de momento flector y esfuerzo de corte para la viga 
de la figura. (Respuesta: M 3 = -0,315PL, V^= -0,685P, V3=1,315P) 

P iP 




4 


0.3L 




El 

0,4L 




D B 
0.3L 




4.14 Determinar el momento fiector en el apoyo A si se sabe que la viga AD tiene 
módulo de elasticidad E, momento de inercia I, y que el tirante CB tiene igual 
módulo E y sección recta A. (Respuesta: M^=8qL^+(513qLV8EI)/(qLVEI+L/ 
AE)) 


AE 





ÍTTTTTTTTTT 

TTFnm, 


E[ 

B D 

4- 

3L 



4.15 Determinar las reacciones verticales en los apoyos A y B si la viga tiene 
módulo de elasticidad E y momento de inercia I. (Respuesta: V^=ll/28qL, 
V3=8/7qL) 



imTiT 


H 


IZIT 


4.16 Determinar la carga axial en el elemento CD, si la viga tiene momento de 
inercia I y el elemento CD tiene área A=2I/L^. El material es el mismo para 
toda la estructura. Despreciar las deformaciones por esfuerzo axial en la viga 
AB, pero considerarlas en el elemento CD. (Respuesta: N^3=0,24P (tracción)) 
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4.17 Determinar el diagrama de esfuerzo de corte para la viga de sección y material 
constante de la figura. (Respuesta: V^= -2,162qL, Vg=2,838qL) 



4.18 Determinar el diagrama de esfuerzos de corte para la viga A-B-C, si la viga 
AC tiene momento de inercia I y el puntal BD tiene área A=I/L^. El material 
es el mismo para toda la estructura. (Respuesta: V^=-0,75qL, V 3 =qL) 


q 



4.19 En la viga AB de la figura que tiene El constante, W representa el total de la 
carga distribuida que actúa sobre la viga. Determinar la proporción de W que 
toma el puntal CD si es de igual material que la viga y su sección recta tiene 
área A=I/Ll (Respuesta: N=0,218W) 
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4.20 Determinar los diagramas de momento flector y de esfuerzo de corte en la 
viga de característica El constante de la figura. (Respuesta: M^=0,22qL^, Mg= 
-0,5qV, Mc=-0,14qL^ V^=0,14qL) 



4.21 Determinar el esfuerzo axial en el tirante BC, si se sabe que el área de su 
sección recta es A=I/al Considere sólo las deformaciones por flexión en el 
elemento ADE. (Respuesta: T=0,379P) 




_ 

NOCIONES DE 

SISMOLOGÍA 


5.1 Causas y Características de los Sismos 

L a principal causa de ocurrencia de los terremotos es la interacción entre 
las placas que conforman la corteza terrestre, las que están en permanente 
movimiento, fenómeno conocido como tectónica de placas. Otras causas no 
tectónicas, que producen temblores generalmente moderados y de efecto más local, 
son el volcanismo, los desplazamientos de masas al interior de la corteza debidos a 
cambios de volumen por efectos térmicos, el colapso de cavernas subterráneas, los 
cambios de presión de fluidos en la corteza, y los desplazamientos debidos al estado 
tensional de la corteza. 

La teoría tectónica o de la deriva de los continentes, establece que la litósfera, 
constituida por la corteza más la parte superior del manto de la tierra, está dividida 
en un número de segmentos rígidos de aproximadamente 100 km de espesor 
denominados placas, que han experimentado desplazamientos desde hace millones 
de años. Los continentes constituían un supercontinente único llamado Pangea, 
rodeado de un mar único llamado Panthalassa. Pangea comenzó a fragmentarse 
hace 200 millones de años, primero en dos continentes, Gondwana (que comprendía 
lo que ahora es Sudamérica, África, Australia, Antártica, y la India) y Laurasia (que 
comprendía Norteamérica, Europa, y Asia), los que posteriormente se subdividieron 
en los continentes actuales y emigraron a las ubicaciones que tienen hoy. 

Existe la hipótesis que Pangea a su vez se habría formado inicialmente de la imión de 
masas de tierra distintas a los continentes actuales, y habría durado algunos cientos 
de millones de años. Tales masas provendrían a su vez de otro supercontinente que 
anteriormente se fragmentó, de modo que procesos similares de reunión, escisión y 
dispersión de continentes podrían haber ocurrido en forma continua en los últimos 
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3500 millones de años, período que corresponde aproximadamente a la mitad de la 
edad de la tierra. 

Actualmente existen 10 placas mayores, tal como lo ilustra la Fig. 5.1 (Bolt, 1981). 
El material ígneo o lava que existe en la astenósfera (parte de manto que subyace a 
la litosfera, de aproximadamente 150 km de espesor, en estado plástico fundido) sale 
en ciertos puntos y, al solidificarse, se incorpora a estas placas. Este fenómeno, y las 
corrientes de convección térmica en el manto, hacen que las placas se muevan en su 
afán de devolver, en otros puntos, una cantidad equivalente de material al interior de 
la tierra; esto produce una presión entre las placas en los puntos de contacto. Cada 
iniciación de una ruptura es el origen de un movimiento sísmico por la energía que se 
libera al producirse la ruptura, y que se transmite a través de ondas en todas direcciones. 

En el caso de Chile y de los otros países que rodean el Océano Pacífico, el material 
ígneo se incorpora en el centro del océano a través de un fenómeno de volcanismo 
submarino, que hace que la Placa del Pacífico se mueva hacia las costas de Japón, 
China, Filipinas, Nueva Zelandia, mientras que la Placa de Cocos se mueve contra 
la Centroamérica y la Placa de Nazca se mueve contra la Placa Sudamericana. Al 
mismo tiempo, la Placa del Pacífico se mueve tangencialmente con respecto a la 
Placa Norteamericana. Todo este movimiento tectónico hace que todos los países 
ubicados en el anillo Circum-Pacífico estén afectados por movimientos sísmicos. 
La otra zona del mundo que presenta gran actividad sísmica es la que se extiende de 
este a oeste, desde China hasta los Alpes, lo que hace que China, la India, Pakistán, 
Irán, Turquía, Grecia, Rumania y los países de la ex-Yugoslavia también sean países 
sísmicos. En la Fig. 5.1 se muestran las direcciones del movimiento de las placas y 
la actividad sísmica de la corteza terrestre, pudiéndose observar como esta actividad 
se concentra en los bordes de las placas. Ciertos bordes entre placas, en los que la 
evidencia de movimiento relativo es apreciable a simple vista, reciben el nombre 
de fallas geológicas. El fenómeno de volcanismo tiene el mismo origen, pero en un 
grado menor, que la actividad sísmica. 

El movimiento relativo que han experimentado los continentes a lo largo de los siglos 
avala la teoría expuesta anteriormente, tal como lo ilustra la Fig. 5.2 (Matthews, 1973). 

Como ya se ha indicado, el movimiento sísmico se produce cuando la presión entre 
las placas origina la ruptura o deslizamiento que se traduce en un desplazamiento 
abrupto entre las placas, efecto que produce un trastorno local alrededor de la zona 
de ruptura que se percibe como un movimiento de tierra. Existen dos mecanismos 
básicos de interacción tectónica entre las placas: uno es el de subducción en el cual 
una placa se introduce bajo la otra, como es el caso de Chile en que la Placa de Nazca 
se introduce bajo la Placa Sudamericana, o el de México en que la Placa de Cocos 
se introduce bajo la Placa Norteamericana; el otro tipo de mecanismo tectónico es el 
de transcursión, en el cual una placa se mueve horízontalmente con respecto a otra. 



Cap. V / Nociones de Sismología 


369 



c 

\o 

• rH 

m 

• rH 

3 

u 

V 

T3 

tí 

o 

N 


(fl 

O 

O 

E 

V 


0 ^ 

-o 

(Ü 

tí 

o 

IS) 



Figura 5.1 Mapa del mundo que muestra la relación entre las placas tectónicas más importantes y los terremotos y volcanes recientes. 
Los epicentros de terremotos están representados por círculos pequeños y los volcanes por círculos grandes (Bolt, 1981) 
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como es el caso de la Falla de San Andrés que atraviesa longitudinalmente el estado 
de California en U.S.A. En el mecanismo de subducción la interacción ocurre bajo 
el mar y entre las placas superpuestas, por lo que los desplazamientos no pueden 
observarse directamente; en cambio, en la Falla de San Andrés u otros mecanismos 
de transcursión la falla deja una traza en la superficie que es fácilmente reconocible 
a simple vista. En Chile también se presenta el fenómeno de transcursión; ello ocurre 
en la región austral, en dirección paralela a la extensión occidental del estrecho 
de Magallanes, donde interactúan con dicho mecanismo las placas Antártica y 
Sudamericana. 

Sin embargo, no todos los eventos sísmicos se pueden explicar por un mecanismo 
de subducción o transcursión. Existen también los llamados sismos intraplaca que 
corresponden a fallas que se producen dentro de una placa debido a fenómenos como 
los inicialmente mencionados. El sismo de Las Melosas ocurrido al Este de Santiago 
en Septiembre de 1958, y los que se producen en la zona de Mendoza y San Juan en 
Argentina se clasifican como sismos intraplaca. 

Cuando se produce un sismo, la zona de ruptura entre las placas alcanza una cierta 
extensión. En los grandes terremotos chilenos de Mayo de 1960 se ha estimado que 
la placa de Nazca se desplazó bajo la placa Sudamericana más de un metro en una 
extensión de cerca de 1000 kilómetros en la dirección Norte-Sur. Se denomina foco 
o hipocentro de un sismo el lugar en el interior de la corteza en que inicia la ruptura. 
Se llama epicentro el lugar de la superficie más cercano al foco. Se dice entonces 
que la ruptura que se inicia en el foco se propaga a través del contacto interplacas y 
mientras mayor es la zona comprometida en la ruptura, mayor será la magnitud del 
terremoto. 

El grado de daño que producen los sismos depende en gran medida de la profundidad 
del foco, básicamente porque las ondas que genera la energía liberada se atenúan con 
la distancia. De acuerdo con ello los sismos se clasifican en sismos de foco superficial, 
con profundidad entre 0 y 70 km; de foco intermedio, con profundidad entre 70 y 300 
km; y de foco profundo, con profundidad mayor de 300 km. Los sismos destructivos 
son todos de foco superficial. Dentro de estos sismos, la severidad del daño producido 
es tanto mayor mientras más superficial es el foco, aimque ello también depende de 
la cantidad de energía liberada por el sismo. La ubicación de los focos de los sismos 
chilenos en un corte vertical de la corteza en la dirección de los paralelos, permite 
verificar el mecanismo de subducción que origina nuestra actividad sísmica, ya que 
las profundidades de los focos se hacen mayores cuanto más alejados del mar se 
encuentran. Esto permite anticipar que los movimientos sísmicos serán más severos 
cerca de la costa que cerca de la Cordillera de Los Andes, lo cual se ve reflejado en la 
zonificación sísmica especificada en la norma chilena NCh 433 “Diseño Sísmico de 
Edificios” (Instituto Nacional de Normalización, 1996) que se muestra en la Fig. 7.6. 
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Un sismo de importancia siempre va acompañado de otros sismos menores que 
anteceden o son posteriores al evento principal, a lo largo de un lapso de tiempo que 
dura varios meses, e incluso años en el caso de sismos de gran severidad. Los sismos 
anteriores al principal se denominan precursores, mientras que los posteriores se 
llaman réplicas. Al ubicar en un plano todos los epicentros de precursores, evento 
principal y réplicas, se puede determinar la zona de ruptura o de falla que dio origen 
a este conjunto de sismos. Esto indica que la ruptura entre las placas se produce 
como una secuencia o reacción en cadena en el tiempo, hasta que la energía que 
se ha acumulado por la interacción entre las placas en la zona en cuestión termina 
de liberarse. Esto hace que la fricción entre las placas, y el estado tensional 
correspondiente, empiece a aumentar en otra zona, que en el futuro se verá afectada 
por otro conjunto de sismos. En la Fig. 5.3 se muestran las áreas de ruptura para 
diversos eventos sísmicos chilenos originados por la subducción de la Placa de 
Nazca bajo la Placa Sudamericana. 





Figura 5.2 Movimiento experimentado por los eontinentes (Matthews, 1973) 
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Figura 5.3 Últimos grandes terremotos en Chile y sus zonas de ruptura. (Diario El 
Mercurio, 30/3/91). (No muestra el sismo del 27/02/2010 que volvió a cubrir la zona entre 
Valpo. y península de Arauco). 

La energía que se libera al producirse la ruptura entre las placas se traduce en ondas 
sísmicas que se transmiten en todas direcciones a partir del foco del sismo. La 
percepción de un sismo en un determinado lugar de la superficie corresponde al paso 
de estas ondas por el lugar. Existen diversos tipos de ondas sísmicas, a continuación 
se mencionan las más importantes (Fig. 5.4): 
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• Ondas de cuerpo, que se transmiten a través del volumen de la Tierra. Ellas son: 

i) Ondas P, de dilatación y compresión de la corteza. Se propagan en dirección 
longitudinal a las contracciones y dilataciones del medio en que viajan, 
similarmente a las ondas sonoras. 

ii) Ondas S, u ondas de corte, que implican deformaciones por esfuerzo de corte 
del material de la corteza. Hacen vibrar el medio en que se propagan en sentido 
perpendicular a la trayectoria de las ondas. No se transmiten en los líquidos. 

• Ondas superficiales, que sólo se transmiten a través de la superficie de la Tierra. 

Ellas son: 

i) Ondas de Love, con movimiento similar a las ondas S. El suelo se mueve 
horizontalmente en dirección perpendicular a la dirección de propagación de 
la onda. Se originan por la llegada de las ondas S a la superficie. 

ii) Ondas de Rayleigh, en que las partículas de suelo se mueven en un círculo 
contenido en el plano vertical orientado en la dirección que se propaga la 
onda. Similares a las ondas en la superficie de un líquido. Se originan por la 
llegada de ondas P a la superficie. 

Las ondas superficiales viajan más lento que las ondas de cuerpo. De las cuatro 
ondas nombradas, la onda P es la más rápida de todas, mientras que la onda Love es 
la más lenta. En un determinado lugar se percibe una mezcla de estas ondas, de sus 
reflexiones y refracciones. No obstante, las llegadas de la primera onda P y la primera 
onda S son claramente distinguibles en un registro de aceleraciones. Conocidas las 
velocidades de propagación de estas ondas se puede determinar la distancia entre el 
foco y el lugar en que se está registrando el movimiento sísmico. 

Por último, cabe mencionar que un maremoto es una onda generada en el océano por 
el desplazamiento del fondo marino motivado por el desplazamiento de la zona de 
falla. Los maremotos sólo se producen cuando ocurren sismos extraordinariamente 
severos, típicamente de magnitudes mayores que 8. La onda es capaz de viajar 
grandes distancias en el mar sin perder su energía o amortiguarse, por lo que sismos 
chilenos han producido maremotos en Japón, y vice-versa como ocurrió en Chile 
en Marzo 2011 después del gran terremoto de Sendai, Japón. El mismo fenómeno 
de un maremoto, pero en un lago, recibe el nombre de seiche. Los efectos de un 
maremoto pueden ser más devastadores que el terremoto mismo que los produjo, 
como se experimentó en el mencionado evento de Sendai. 
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5.2 Medición, Predicción y Registros de los Sismos 

Existen dos formas de medir los movimientos sísmicos: la intensidad y la magnitud. 
La intensidad es una medida del daño provocado por un sismo en las constmcciones 
y de la cantidad de perturbaciones en la superficie. Es ima medida subjetiva ya que es 
decidida por ima persona en base a los daños y efectos observados después de un sismo. 
La escala más usada en el mundo para determinar la intensidad es la Escala de Mercalli 
Modificada, que se muestra en la Tabla V.6 (Bolt, 1981); allí se establecen doce grados 
en números romanos, ya que no se conciben intensidades que no sean números enteros. 
Un determinado evento sísmico puede tener diversas intensidades dependiendo del lugar 
en que esté ubicada la constmcción y de la calidad misma de la constmcción. Por ello, 
después de un sismo se determinan las intensidades en las diferentes ciudades y pueblos, 
lo cual permite determinar las líneas isosistas, o líneas de igual intensidad sísmica, como 
muestra la Fig. 5.5 para el sismo ocurrido el 3 de Marzo de 1985 en la Zona Central de 
Chile (Cruz et al ., 1988). Las líneas isosistas también reflejan la forma de la zona de falla, 
las cuales tienen en el caso de Chile una forma aproximadamente elíptica, como lo indica 
la Fig. 5.3. La orientación de esta elipse, de eje mayor paralelo a la línea costera, se ve 
reflejada en la forma de las líneas isosistas que se muestran en la Fig. 5.5. 

La magnitud es una medida objetiva del tamaño de un sismo, ya que no depende de 
la densidad de población ni de la calidad del suelo ni de la constmcción. Existe sólo 
una medida de magnitud para cada evento sísmico; su definición fue propuesta por 
Richter como el logaritmo en base 10 de la amplitud máxima de la traza registrada por 
un sismógrafo Wood-Anderson ubicado a 100 kilómetros del epicentro; la traza debe 
medirse en milésimas de milímetro. Por ejemplo, un sismo de magnitud 5 tendría una 
traza máxima de 100 mm ó 10 cm en el mencionado sismógrafo. Cada sismógrafo tiene 
una equivalencia de sus medidas con lo que mediría un sismógrafo Wood-Anderson, 
y una escala para corregir la magnitud por la distancia real entre el instrumento y 
el epicentro del sismo. Sin embargo, existen varias otras definiciones de magnitud, 
asociadas a diversos factores como las características de las ondas observadas (tipo y 
frecuencia), lo que suele ocasionar alguna confusión para los que no son especialistas. 

La magnitud también es una medida de la energía liberada al producirse la ruptura 
entre las placas. La relación entre ambas cantidades es: 

LogE= 11,8+1,5 M (5-1) 

en que E es la energía liberada y M la magnitud de Richter. El sismo del 3 de Marzo 
de 1985 tuvo magnitud 7,8 lo que corresponde a una energía liberada de 3,16-10^^ 
ergs. Esta cantidad equivale a la energía liberada por 316 bombas atómicas como la 
detonada sobre la ciudad japonesa de Hiroshima el 6 de Agosto de 1945. El sismo 
con mayor magnitud registrada desde 1930 hasta ahora es el ocurrido en Mayo de 
1960 en el sur de Chile, que registró un equivalente a Richter 8,5 y una “moment 
magnitude” (otra definición) M^ = 9,5, mientras el sismo del 27 de Febrero de 2010 
tuvo M^ = 8,8 y no se reportó el equivalente a Richter. 
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Figura 5.5 Mapa de isosistas en la zona eentral de Chile para el sismo del 03/03/85. (Cruz 
etal., 1988) 

Otro problema que interesa discutir es la predicción de los eventos sísmicos. Varios 
aspectos pueden predecirse con mayor o menor precisión. Los lugares donde ocurren 
los sismos en el mundo están identificados, tal como ha sido discutido anteriormente 
al analizar el fenómeno del movimiento tectónico de las placas; o sea, las zonas 
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sísmicas pueden definirse con bastante precisión. Sin embargo, al intentar predecir 
la frecuencia con que ocurren los sismos en distintos lugares, las afirmaciones 
pierden precisión. Por ejemplo, se sabe que en la zona de San Francisco, California, 
se puede esperar un sismo de magnitud 8,0 cada 100 años aproximadamente, sobre 
la base de la medición de la velocidad relativa de las placas a uno y otro lado de la 
Falla de San Andrés y la medición del desplazamiento relativo ocurrido durante el 
sismo de Abril de 1906; asimismo, se puede afirmar que un sismo semejante ocurre 
en la zona central de Chile cada 80 años en promedio, basados empíricamente en 
la historia sísmica de esta región durante los pasados 400 años, y que los sismos 
severos en la zona sur de Chile (Valdivia, Puerto Montt) tienen un período de retomo 
mayor que en la zona central. Y la naturaleza causa ciertas sorpresas: a pesar del 
importamte evento de 1985 en la zona central, el terremoto del 27/02/2010 volvió a 
azotarla incluso con mayor intensidad sólo 25 años después. A pesar de los esfuerzos 
desplegados por los científicos e investigadores durante los últimos 40 años, la 
complejidad del fenómeno no ha permitido obtener avances importantes en este tipo 
de predicción. Solamente se cuenta con el indicio de que alguna actividad sísmica 
pudiera corresponder a la ocurrencia de sismos precursores de un evento mayor, o 
con la determinación de zonas de prolongada inactividad sísmica en el tiempo que 
pudiera indicar la ocurrencia futura de un evento sísmico. Estas zonas de inactividad 
reciben el nombre de huecos o brechas sísmicas, conforme a la teoría enunciada por 
Kelleher en 1973. En la Fig. 5.3 se muestran para el caso de Chile las brechas que 
quedan entre las zonas que han experimentado rupturas en los últimos 150 años. 
Entendiendo que la subducción de la Placa de Nazca debe producir sismos en forma 
más o menos uniforme a lo largo de todo Chile entre Arica y Aisén, la existencia de 
una brecha sísmica está asociada a una mayor probabilidad de ocurrencia de un sismo 
severo en dicho lugar, al igual que aquellas zonas en que no ha habido actividad 
severa en un largo período de tiempo, como las zonas desde Arica a Antofagasta en 
que los últimos eventos datan de 130 años atrás. 

Por otra parte, el concepto de riesgo sísmico involucra la probabilidad de 
ocurrencia de un sismo de una severidad dada en un determinado lugar. En términos 
prácticos, el riesgo sísmico se materializa en macrozonificaciones sísmicas y en 
microzonificaciones sísmicas de los lugares que experimentan actividad sísmica. La 
macrozonificación sísmica se refiere a países o zonas de países, y está determinada 
por el movimiento tectónico de las placas o por la identificación de las fuentes 
potenciales y leyes de propagación de los efectos sísmicos. La microzonificación 
sísmica se refiere a ciudades, o partes de ellas, y está determinada principalmente 
por las características del suelo de fundación de las construcciones. Ambos términos 
serán empleados al discutir la norma chilena NCh 433. 

Finalmente, es necesario discutir los registros que se pueden obtener del movimiento 
inducido por un sismo en un determinado lugar. Existen dos tipos de insüumentos que se 
utilizan en la práctica: los acelerógrafos, que registran las componentes de la aceleración 
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del suelo en función del tiempo, y los sismógrafos, que registran cualquier otro indicio 
de la ocurrencia de un sismo. Los sismógrafos son instrumentos muy sensibles que 
registran actividad muy tenue, imperceptible para las personas, o actividad que puede 
estar ocurriendo a decenas de miles de kilómetros de distancia en otro continente; por 
ello sus agujas están en permanente movimiento. Es usual entonces que los grandes 
eventos que ocurren en cualquier lugar del mundo sean imnediatamente reportados 
por los institutos geofísicos y sismológicos más importantes (Berkeley, Pasadena, 
Colorado en USA, Tokio, Moscú, etc.) información de fácil accesibilidad a través de 
Internet. Los acelerógrafos en cambio se llaman instrumentos de movimiento fuerte, 
ya que registran movimientos claramente perceptibles en la superficie durante eventos 
que ocurren a distancias no mayores a unos pocos centenares de kilómetros. 






Figura 5.6 Acelerogramas del movimiento horizontal de terremotos severos recientes 
(Riddell, 1995) 
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Para determinar los efectos del sismo sobre las estructuras o equipos, se trabaja 
con el registro de aceleraciones, llamado acelerograma, el cual permite obtener 
información de importancia como la intensidad misma del movimiento, su contenido 
de frecuencias y su duración. Los acelerógrafos modernos permiten obtener las tres 
componentes de la aceleración del suelo, dos componentes horizontales y una vertical. 
En la Fig. 5.6 se muestran, para las mismas escalas de aceleración y de tiempo, las 
componentes horizontales más severas de seis sismos notables y dañinos ocurridos 
en los últimos años, con la indicación del lugar o estación en que fueron registrados 
(Riddell, 1995). Tal como se ha indicado anteriormente, en estos acelerogramas se 
pueden identificar los instantes en que arriba la primera onda P y la primera onda S. 
Determinando el tiempo transcurrido entre la llegada de ambas ondas y conociendo 
la velocidad de propagación de ellas, se puede determinar la distancia entre el foco 
del sismo y la estación de registro. Si esta información se conoce para tres estaciones 
se puede determinar la ubicación del foco del movimiento sísmico. 

Una característica importante de un sismo y que se usa con frecuencia en los capítulos 
siguientes es el valor de la aceleración máxima del registro. Ésta es la característica 
más usada para calificar la severidad del movimiento sísmico, ya que tiene una relación 
directa con el máximo efecto inducido en las construcciones, aunque muy importante 
es también la velocidad máxima del suelo que tiene mejor correlación con la respuesta 
de estructuras de periodo intermedio (alrededor de 1 segundo) (Riddell, 2007). 


5.3 Ejercicios Propuestos 

5.01 ¿Qué hecho físico da origen a la ocurrencia de un movimiento sísmico? 

5.02 ¿Qué relación existe entre el movimiento experimentado por los continentes a 
lo largo de los siglos y la teoría del movimiento tectónico de las placas como 
explicación de la ocurrencia de los sismos? 

5.03 ¿Qué diferencia existe entre un movimiento tectónico de subducción y uno de 
transcursión? 

5.04 ¿Qué diferencia existe entre el origen de un sismo por un mecanismo intraplaca 
y uno por movimiento tectónico de subducción? 

5.05 Nombre un lugar de la Tierra en que el mecanismo tectónico que explica la 
ocurrencia de los sismos es de transcursión y otro lugar en que se evidencia el 
mecanismo de subducción. No incluir a Chile en estos lugares. 

5.06 ¿En qué rango de profundidad se encuentran los focos de los sismos que 
producen más daño en las construcciones? 
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5.07 ¿Qué diferencia en cuanto a la intensidad y extensión del daño producido 
por un sismo existe entre un sismo de foco superficial y otro con mayor 
profundidad de foco? 

5.08 ¿Qué se entiende por réplica de un sismo? 

5.09 ¿Qué se entiende por una brecha sísmica? 

5.10 Mencione las dos principales ondas sísmicas que se transmiten a través del 
cuerpo de la Tierra, e indique cual se propaga más rápido. 

5.11 ¿Por qué los maremotos sólo ocurren como consecuencia de sismos de gran 
magnitud y nunca después de sismos pequeños? 

5.12 ¿Qué diferencias existen entre la Intensidad de Mercalli y la Magnitud de 
Richter para un cierto evento sísmico? 

5.13 ¿Es posible que un determinado evento sísmico tenga dos magnitudes distintas 
en dos lugares ubicados a distinta distancia del epicentro? Explique la razón. 

5.14 ¿Cómo se explica que en Chile, las líneas isosistas de la mayoría de los sismos 
sean curvas que corresponden a superficies que tienen su dimensión mayor 
paralela a la costa del Pacífico? 

5.15 Indique dos hechos que pueden indicar la ocurrencia próxima de un sismo de 
gran magnitud en un determinado lugar. 

5.16 ¿Qué se entiende por microzonificación sísmica?, y ¿de qué depende esta 
microzonificación? 

5.17 ¿Qué es un acelerograma?, ¿Qué lo diferencia de un sismograma? 

5.18 ¿Por qué razón es posible determinar de un acelerograma la distancia a que 
está ubicado el hipocentro de un sismo? 

5.19 ¿Cuántos registros se necesitan para determinar el hipocentro de un sismo? 

5.20 ¿Es posible predecir los sismos? 

5.21 ¿Cuáles son las causas de un maremoto? 



VL_ 

RESPUESTA SÍSMICA 
DE SISTEMAS DE 
UN GRADO DE LIBERTAD 


6.1 Ecuación del Movimiento 

C onsidérese el sistema más simple de idealizar, el esqueleto estruetural de un 
edifieio de un piso, en que la totalidad de la masa m o peso P se concentra al 
nivel del cielo, el cual es rígido y se encuentra unido al terreno por columnas que 
son flexibles lateralmente. Se analizará el movimiento lateral de este sistema cuando 
actúa a nivel de cielo una fuerza p(t) variable con el tiempo, como se indica en la 
Fig. 6.1.a. 


Si se imagina que el sistema se desplaza lateralmente en una cierta cantidad y se 
suelta, físicamente el sistema oscila hasta volver gradualmente a su posición original, 
como se puede observar experimentalmente al hacer oscilar una varilla flexible. Esto 
indica que los sistemas reales tienen un mecanismo de absorción y disipación de 
energía que es necesario introducir en el modelo. 


x{l) 

M 



f.(l) ifs(t) 
(c) 

Figura 6.1 Modelo de un sistema de un piso 
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Supóngase una posición del sistema determinada por la variable x(t) (Fig. 6.1 .b). Tal 
como se muestra en la Fig. 6.1 .c, a la fuerza p(t) se oponen la fuerza de inercia f,(t), 
la fuerza desarrollada por la rigidez de las columnas fg(t), y la fuerza desarrollada en 
el disipador de energía fj(t), el cual se idealizará como un amortiguador viscoso. El 
principio de equilibrio dinámico, que debe cumplirse en todo instante, exige: 

f. + fs + fd = P(t) 


La fuerza de inercia es: 


f,(t) = mx(t) = m^ 
dt 

La fuerza desarrollada por las columnas, si el comportamiento es lineal elástico, es 
(Fig. 6.2.a): 


4(t) = k x(t) 

La fuerza desarrollada por el amortiguador viscoso obedece a la expresión (Fig. 6.2.b): 

dx 

fd(t) = cx(t) = c— 
dt 

Por consiguiente, la ecuación que gobierna el movimiento x(t) de este sistema es: 

m x(t) + c x(t) + k x(t) = p(t) (6-1) 

Esta es una ecuación diferencial lineal de coeficientes constantes. El sistema recibe 
el nombre de sistema de un grado de libertad porque la posición de la masa se define 
por sólo una coordenada, o bien, porque el movimiento está gobernado por sólo una 
ecuación diferencial que tiene sólo una incógnita, x(t). En lo que sigue, se analizan 
las características de la solución de esta ecuación cuando p(t) = 0 (vibración libre), 
y cuando el sistema experimenta un movimiento de su base, el cual es originado 
por im sismo; este último caso se puede representar considerando un valor de p(t) 
equivalente como se estudia en la Sección 6.4. 




(a) (b) 

Figura 6.2 Modelos lineales de la rigidez y el amortiguamiento 
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6.2 Vibración Libre 

Se llama vibración libre al movimiento que se produce en ausencia de la fuerza 
perturbadora p(t). Se analizan a continuación los casos sin y con amortiguamiento. 

6.2.1 Estructuras Sin Amortiguamiento 

En este caso, c=0 y la ecuación del movimiento (Ec. 6-1) se reduce a: 

m x(t) + kx(t) = 0 

x(t) + co^ x(t) = 0 (6-2) 

2 k lY 

cono) =—, co = J— 
m V m 


en que co se denomina frecuencia circular de vibración y tiene unidades de radianes/ 
segundo. La solución de esta ecuación diferencial es; 


x(t) = 


k(0) 

(0 


sen()t)t + x(0)coscot 


(6-3) 


en que x(0) es la velocidad inicial, o sea el valor de la velocidad en el instante t=0, 
y x(0) es el desplazamiento inicial, es decir, el desplazamiento o posición que tenía 
la estructura en el instante t=0. Los valores x(0) y x(0) se denominan usualmente 
condiciones iniciales del movimiento del sistema. 


Efectivamente, si se reemplaza x(t) dado por la Ec. 6-3 y su segunda derivada con 
respecto al tiempo en la Ec. 6-2, se verifica que dicha ecuación se satisface. La 
representación gráfica de x(t) se indica en la Fig. 6.3.a (Chopra, 1981). El sistema oscila 
en tomo a la posición de equilibrio x=0. El tiempo que demora el sistema en pasar dos 
veces por la misma posición se llama periodo natural de vibración y se designa por T. 
Esta es una característica del sistema, relacionada con la fi'ecuencia circular co: 



(6-4) 


Mientras mayor es la masa, o menor es la rigidez de las columnas, mayor es el 
período natural de vibración, o sea, más se demora en pasar nuevamente el sistema 
por la misma posición. 
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Posiciones deformadas de la estructura correspondientes a las 
posiciones 1, 2 , 3, 4 y 5 del gráfico de respuesta en el tiempo 


(a) 

Caída Estructura 



(b) 

Figura 6.3 Respuesta en vibración libre de un sistema de im grado de libertad (Chopra, 
1981) 

6.2.2 Estructuras con Amortiguamiento 

En este caso la ecuación del movimiento es la Ec. 6-1, que se acostumbra a escribir 
en la forma: 

x(t)-l--^x(t) + —x(t) = 0 

m m 
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La respuesta real de sistemas con amortiguamiento, que coincide con la solución 
matemática de la ecuación diferencial anterior, depende de la magnitud del coeficiente 
amortiguamiento c. Si el amortiguamiento es grande, el sistema no alcanza a oscilar 
y la respuesta es como se indica en la Fig. 6.4. Si el amortiguamiento es pequeño, se 
produce el movimiento oscilatorio de amplitud decreciente que se indica en la Fig. 
6.3.b. El coeficiente de amortiguamiento que limita un caso del otro recibe el nombre 
de coeficiente de amortiguamiento crítico y corresponde al valor de c^ dado por: 

c^ =2Vmk 

Físicamente, el amortiguamiento crítico es el menor valor del amortiguamiento para 
el cual el sistema vuelve a la posición de equilibrio sin oscilar. 



Figura 6.4 Respuesta en vibraeión libre para un sistema eon amortiguamiento mayor que 
el valor erítico 


En la práctica, no se trabaja con el valor del coeficiente de amortiguamiento sino 
que con la razón o fracción de amortiguamiento relativa al amortiguamiento crítico 
dada por: 



c 

2Vmk 


Por lo tanto, el factor que afecta a x(t) en la ecuación diferencial anterior se puede 
escribir como: 



Por consiguiente, la ecuación diferencial del movimiento adopta la forma: 


x(t) + 2^® x(t) + (if x(t) = 0 


(6-5) 
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Todas las estructuras de la práctica tienen razón de amortiguamiento inferior a 0,10, 
tal como se discute en 6.3. La solución de la Ec. 6-5 para ^<1 es: 


( 6 - 6 ) 

en que x(0) y x(0) son las condiciones iniciales de velocidad y desplazamiento en 
t=0, cOp es la llamada frecuencia angular amortiguada del sistema. La representación 
gráfica de x(t) se indica en la Fig. 6.3.b, donde se muestra como la amplitud de la 
oscilación disminuye exponencialmente con el tiempo a causa del factor e'^“‘. En las 
estructuras de la práctica, en que ^ varía entre 0,02 y 0,10, co es prácticamente igual a 
cOp y el período natural T del sistema sin amortiguamiento, es prácticamente igual al 
período del sistema amortiguado, tal como lo muestra la Fig. 6.3.b, ya que: 


x(t) 


_ 0 - 5 “' 


x(0) ^ ^(ox(0) 


COn 


COn 


sencOpt + x(0) eos co^ 


C0d=Wi-^' 


(6-7) 


6.3 Modelación de Estructuras Simples 

Las estructuras de un piso pueden modelarse en forma bastante exacta por el sistema 
simple que se ha discutido hasta ahora. Para entender esta modelación es necesario 
discutir cuales son las características de masa, rigidez y amortiguamiento de este tipo 
de estructuras. 

La masa m del sistema se obtiene dividiendo su peso por la aceleración de gravedad 
g=980 cm/seg^ Este peso corresponde al que se puede considerar concentrado al nivel 
del cielo de la edificación, gran parte del cual está constituido por la losa de hormigón 
armado, si es que ella existe. También hay que agregar los otros pesos que se mueven 
junto con esta losa, esto es, el peso de la techumbre que se apoya en esta losa y el 
peso de los elementos verticales, muros, columnas y tabiques unidos a la losa durante 
la vibración. Generalmente se considera que la mitad del peso total de los elementos 
verticales es solidario con la losa del cielo, y que la otra mitad es solidario con la losa 
que está al nivel de piso. La existencia de la losa o de un diafragma rígido mejora 
enormemente la exactitud de este modelo, ya que permite refiejar la forma en que el 
peso concentrado al nivel del cielo se mueve en forma solidaria. En el Sección 8.6 se 
tratará el caso de sistemas que no tienen losa o diafragma rígido al nivel de cielo. 

La idealización de la rigidez k de los elementos verticales resistentes de las estructuras 
de un piso se obtiene a partir de la definición de rigidez, cual es, la fuerza que es 
necesaria aplicar en un sistema para producir una deformación horizontal unitaria, 
(Fig. 6.2.a). 
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En la Tabla V.5 se entregan los valores de la rigidez k para varios tipos de elementos y 
para dos sistemas sencillos de un piso, para el caso de comportamiento lineal elástico 
del material y cuando sólo se incluye la influencia de las deformaciones por flexión 
en el cálculo de la deformación 5. Para usar estas expresiones debe notarse que E 
representa el módulo de elasticidad del material. Valores típicos de E para estimar 
rigideces se indican a continuación: 


E = 2.100.000 kg/cm^ 

E a 250.000 kg/cm^ 

E a 50.000- 120.000 kg/cm^ 
E a 8.000-30.000 kg/cm^ 

E a 60.000- 100.000 kg/cm^ 


Acero 

Hormigón armado 

Albañilería armada (unidades de fabrieaeión industrial) 
Albañilería confinada (ladrillos artesanales) 

Madera 


El término I en la Tabla V.5 corresponde al momento de inercia de la sección con 
respecto al eje neutro. La sección más usada en piezas estructurales es la de forma 
rectangular sólida, cuyo momento de inercia se indica en la Tabla V.3, así como el de 
otras secciones usadas comúnmente en la práctica. 

Finalmente, la razón de amortiguamiento ^ se ha determinado empíricamente 
comparando los resultados analíticos que se obtienen de usar el modelo de 
amortiguamiento viscoso, con los que se obtienen de experimentos reales. En este 
coeficiente de amortiguamiento se incluyen todas las fuentes de disipación de energía 
que se presentan durante la vibración elástica; no sólo existe un amortiguamiento 
interno del material sino que también aquel proveniente del roce o la fricción entre 
los elementos que componen una edificación real, incluidos los elementos no- 
estructurales. Los valores prácticos que se utilizan usualmente son: 


Estructuras metálicas 
Estructuras de hormigón armado 
Estructuras de albañilería 
Estructuras de madera 


^ = 0,02 - 0,03 
^ = 0,05 
^ = 0,05 - 0,07 
^ = 0,05 - 0,07 


6.4 Respuesta Elástica de un Sistema Simple para un 
Movimiento de su Base 

En las construcciones reales sometidas a la acción de movimientos sísmicos, no 
existe una fuerza p(t) aplicada al nivel del cielo de la construcción, sino que un 
movimiento del suelo en el que está apoyada la construcción. Por consiguiente, el 
modelo para el análisis de este caso, sólo considera como solicitación el movimiento 
x^(t) de la base. En la Fig. 6.5.a se muestra el modelo en el cual se considera la 
posibilidad de movimiento de la base de la estructura con respecto a un sistema de 
referencia inmóvil. 



388 


Fundamentos de Ingeniería Estructural 



Figura 6.5 Modelo a considerar para el movimiento de la base de un sistema 


En este modelo es necesario distinguir la coordenada x(t) que indica la posición o 
movimiento de la masa m con respecto a la base de la estructura y la coordenada x^(t) 
que indica la posición o movimiento de la masa con respecto al sistema de referencia 
inmóvil. Obviamente X|(t)=x^(t)+x(t). El principio de equilibrio dinámico aplicado al 
cuerpo libre indicado en la Fig. 6.5.b, adopta en este caso la forma; 

f. + fs + fa = 0 


en que: 


f,(t) = m x,(t) fs(t) = k x(t) f^(t) = c x(t) 


Reemplazando; 


m Xj(t) + c x(t) + k x(t) = 0 


pero; 


x,(t) = x/t) + x(t) 


luego; 


m {x^(t) + x(t)} + c x(t) + k x(t) = 0 
m x(t) + c x(t) + k x(t) = -m Xg(t) 


( 6 - 8 ) 
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Ésta es la ecuación diferencial que gobierna el movimiento relativo de la masa m con 
respecto a su base. La comparación de esta expresión con la Ec. 6-1 muestra que la 
solución del problema sísmico real es idéntica a la de un sistema que tiene su base 
fija y una fuerza 


p(t) = -m Xg(t) 

aplicada al nivel del cielo de la construcción. Esto indica que la acción del movimiento 
sísmico del suelo puede ser idealizado por la acción de una fuerza horizontal p(t) 
actuando sobre la masa del sistema. 

Después de este desarrollo se puede comprender por qué interesa tanto obtener los 
registros reales de aceleraciones horizontales en el suelo durante los movimientos 
sísmicos; de hecho, esta aceleración del suelo determina la fuerza horizontal 
equivalente, de naturaleza dinámica, alternativa y errática, que debe considerarse 
para determinar el movimiento de la masa relativo a la base. 

La solución de la ecuación diferencial anterior, Ec. 6-8, está dada por; 

x(t) = -^£‘xg (x)e'^“<‘‘"^sen(0D (t -x)dT (6-9) 


con cOj) = 

El análisis de los términos que intervienen en la Ec. 6-9 indica que la respuesta 
sísmica elástica de los sistemas de un grado de libertad sólo depende de: 

• Las características del movimiento del suelo, a través del acelerograma x^(t). 

• La frecuencia circular del sistema to = VkTm , o su período natural de vibración 
T=2n/co. 

• La razón de amortiguamiento ^ del sistema. 

Existen diversos métodos numéricos para evaluar la respuesta x(t) a un movimiento 
sísmico Xg(t), métodos que están fuera del alcance de este texto. Esta respuesta es 
de la forma indicada en la Fig. 6.6, y siempre refieja claramente la infiuencia del 
período natural de vibración. Esto se volverá a observar muy claramente en la Fig. 
6.8 en que se han determinado las respuestas de sistemas con distinto período para 
una misma excitación basal. 



390 


Fundamentos de Ingeniería Estructural 


^ O 

L 

(a) 


¿o 

X 

(b) 

Figura 6.6 Respuesta para un movimiento de la base: (a) Aceleraeión del suelo, (b) 
Respuesta del sistema 

Una vez que se ha evaluado la historia de la respuesta x(t), se pueden determinar los 
esfuerzos internos en cada uno de los elementos que componen el esqueleto resistente 
de la estructura (esfuerzo de corte, momento flector, esfuerzo axial). En particular, 
se puede determinar el esfuerzo de corte basal V(t), que en cada instante de tiempo 
es igual a la suma de los esfuerzos de corte en cada uno de los elementos resistentes 
en la dirección considerada. Este esfuerzo de corte basal puede determinarse 
convenientemente introduciendo el concepto de fuerza lateral equivalente fg(t). Esta 
es una fuerza ficticia y externa que, si actuara en forma estática, produciría la misma 
deformación lateral x(t) que experimenta el sistema en el instante t de la excitación 
sísmica. Dada la rigidez lateral k del sistema, la fuerza lateral equivalente fg(t) se 
determina de (Fig. 6.7): 

fs(t) = kx(t) (6-10) 

y el esfuerzo de corte basal es: 

V(t) = 4(t) (6-11) 

x(t) 

^ 1 

fsC-) 


v(t) 





Figura 6.7 Fuerza lateral equivalente 
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Los conceptos de esfuerzo de corte basal y fuerza lateral equivalente son muy usados 
en la práctica, puesto que las normas de diseño establecen las solicitaciones sísmicas 
a través de estos conceptos. 


6.5 Espectro de Respuesta para Movimientos Sísmicos 

6.5.1 Espectro de Respuesta Elástica 

En la Fig. 6.8.a se muestra la historia de respuesta x(t) de tres sistemas diferentes, 
para el movimiento registrado en Llo-Lleo, durante el sismo del 3 de marzo de 
1985. Los tres sistemas tienen igual razón de amortiguamiento (2%) pero diferentes 
períodos naturales de vibración T=0,5, 1 y 2 seg. respectivamente (Chopra, 1981). 
La figura muestra los valores máximos x^^^ de las historias x(t) de cada uno de los 
sistemas. Como puede apreciarse, cada sistema responde en forma distinta, no sólo 
en cuanto al valor máximo sino también en cuanto al período de la respuesta en el 
tiempo, el que obviamente se alarga en la medida que aumenta el período natural de 
vibración de los sistemas. 

Si el valor máximo de la respuesta = |x^^^| se gráfica en función del período T, 
se obtiene el espectro de respuesta elástica para el desplazamiento x(t), para un 
amortiguamiento ^=0,02, correspondiente al registro considerado (Fig. 6.8.a). 

El concepto de espectro está asociado a respuesta máxima para un determinado 
acelerograma. Los valores del espectro sólo retienen el valor x^^^ de la respuesta 
elástica para un sistema con período natural T y razón de amortiguamiento 4 . Existe 
un espectro de respuesta de desplazamientos para cada registro, y este refleja la 
respuesta máxima de todas las estructuras, con diferentes períodos T, que tienen un 
cierto valor de 4 . En realidad, un espectro muestra la forma como diferentes estructuras 
responden a un registro determinado y, por lo tanto, el espectro constituye la forma 
de visualizar como un determinado registro afecta a la población de estructuras. Si se 
cambia el parámetro ^ y se obtienen las respuestas x_^^^ para sistemas con diferentes 
períodos T, se obtendrá otra curva espectral. 

El espectro que se ha analizado recibe el nombre de espectro de desplazamiento, ya 
que mide desplazamientos máximos, y se define como: 

Sd (T, ^) = |x^^ (T, ^)| para el registro x^Ct) 

Su expresión analítica se obtiene a partir de la solución de la Ec. 6-8 dada por la Ec. 6-9: 


Sd(T,^) = |x_(T,q = 


~ Jo ^8 (t - T)dT 


( 6 - 12 ) 
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Alternativamente, el desplazamiento máximo se puede obtener de la cantidad S^ 
definida en la forma: 

S,=coS,=|^S, (6-13) 

Si se acepta que co = cop = para todos los sistemas de la práctica en que 

^<0,10, la definición de S^ queda dada por: 

Sv (T,^) = r j'xg (T)e'^“<'‘''sena)D (t - T)dT 

L*' Jmax 

El valor de S^ tiene dimensión de velocidad y recibe el nombre de espectro de 
pseudovelocidad. La palabra pseudo se usa para indicar que S^ no es igual al valor 
máximo de la velocidad del sistema |x I En la Fig. 6.8.b se muestra el espectro S 
para ^=0,02, asociado al espectro S^ que ya se ha analizado. 

Sin embargo, el espectro más importante en el diseño sismorresistente es el espectro 
depseudoaceleración S^, que se define como: 


S^(T,4) = coS^(T,4) = co^S, (T,4) (6-14) 

Nuevamente, la palabra “pseudo” indica que S^ no es igual al valor máximo de la 
aceleración absoluta x^ de la masa m del sistema de un grado de libertad. No obstante, 
es la cantidad espectral más usada ya que el esfuerzo de corte basal máximo durante 
el movimiento sísmico Xg(t) se obtiene directamente a partir de S^. En efecto, a partir 
de la definición de esfuerzo de corte basal, Ec. 6-11, se puede escribir: 


V = f„ = k X 

max S,max max 


V = k S = m 0)2 S, 

max d d 


V 

max 


= mS 

a 


También se puede escribir: 


V„ 



(6-15) 


(6-16) 


en que P es el peso total concentrado al nivel del cielo del edificio de un piso. La 
última expresión indica que porcentaje del peso P puede considerarse como fuerza 
lateral estática, para producir el mismo desplazamiento lateral máximo originado por 
el movimiento sísmico x^(t). Por consiguiente, el término Syg puede ser interpretado 
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como el coeficiente necesario para determinar el esfuerzo de corte basal máximo, y 
constituye el término usado en las normas de diseño sismorresistente para especificar 
la solicitación sísmica. En la Fig. 6.8.b se muestra el espectro S^ correspondiente al 
espectro S^ que se ha analizado anteriormente. 

A través de las relaciones 

S =coS =co^S. 

a V d 

se puede observar que los tres espectros correspondientes a un determinado registro 
sísmico Xg(t) están relacionados entre sí, y sólo corresponden a tres formas distintas 
de presentar la misma información respecto a los efectos producidos por x^(t). 

Como se ha definido en la Ec. 6-12, los valores espectrales siempre se consideran 
como cantidades positivas, independientemente que el valor máximo tenga signo 
positivo o negativo. La justificación de ello radica en la aleatoriedad intrínseca al 
movimiento del suelo que origina la respuesta sísmica de la estructura, y que desde 
el punto de vista de la estructura generalmente es irrelevante si el desplazamiento 
máximo ocurre hacia la derecha o hacia la izquierda. 

Si se evalúan los espectros para diferentes razones de amortiguamiento, se 
obtienen respuestas inversamente proporcionales al valor de tal como se indica 
cualitativamente en la Fig. 6.9 para el espectro S^. 



Rígidas Flexibles 


Figura 6.9 Espectros para distintos valores del amortiguamiento 

Ejemplo 6.1 
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Se desea diseñar un cobertizo de automóviles en base a elementos de sección cuadrada 
de lado “a”, tanto para las vigas como para las columnas. El módulo de elasticidad 
de la madera es E=60.000 kg/cm^. La techumbre, cuyas dimensiones en planta son 
de 6x3,5 m, es de teja española con peso 100 kg/m^. Se puede despreciar el peso de 
la estructura frente al peso de la techumbre. El espectro de pseudoaceleraciones para 
el amortiguamiento de esta estructura se indica en la Fig E6.1. Si se supone que el 
sismo actúa en la dirección longitudinal del cobertizo y que las dimensiones entre 
ejes de los pórticos resistentes son las indicadas: 

a) ¿Con qué dimensión “a” de las secciones se obtiene la máxima solicitación 
sísmica sobre la estructura? 

b) ¿Qué desplazamiento horizontal máximo se obtiene durante el movimiento 
sísmico si Ud. elige a=10 cm? 




Solución: 

a) Máxima solicitación sobre la estructura 

Rigidez de la estructura (dos pórticos). Si se usa el último caso de la Tabla V.5. 


k = 2-- 


6EI 


h(l-3aP) + -p'L 


donde: E=60.000 kg/cm^, h=2,50 m, L=6 m 



I,h _ h _ 2,5 
IiL“l“ 6 
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1 + 6y = 3,5 
3y=l,25 


1 + 3y 2,25 . 

a =- - = —— = 0,643 


1 + 6y 3,5 


3 = 


3y 


1,25 


1 + 6y 3,5 
l-3ap = 0,311 


= 0,357 


k = 


250' 


2 • 6-60.000— 
12 


250-0,311 + 


0,357-600 


^ = 0,008277a'' ton/cm 


donde “a” está expresado en cm. 
Masa de la estructura; 


m = 


100-6-3,5 

980 


= 2,143 kg seg'/cm 


Entonces el período de la estructura es: 



2,143 

0,008277a‘' 


101,1 

seg 


donde “a” está expresado en cm. 

El máximo esfuerzo sísmico se produce para T=0,2 seg, ya que para este período 
se obtiene el máximo valor de S y el máximo valor del esfuerzo de corte basal. 


101,1 


= 0 , 2 - 


>a = . 


101,1 
' 0,2 


-+ a = 22,48 cm 


b) Desplazamiento máximo para a=10 cm. 
Si a=10 cm; 


k= 0,008277 • 10.000 = 82,77 kg/cm 
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T = 2n 


2,143 

82,77 

S. 


= 1,011 seg co = ^-^jY = 6,215 rad/seg 

= • 980 = 186,57 cm/seg' 

1,011"+0,04 

X™ax=Sd=% = 4,83cm 
(0 


Ejemplo 6.2 

Un pórtico de un piso tiene un peso P=50 ton considerado al nivel del cielo. La viga 
puede suponerse infinitamente rígida comparada con la rigidez de las columnas, las 
cuales son de hormigón armado y de sección rectangular b x h, con b=20 cm. Si el 
módulo de elasticidad del hormigón es E=250 ton/cm^ y la solicitación sísmica se 
puede representar por el espectro de pseudoaceleración elástico que se indica en la 
Fig. E6.2, calculado para la razón de amortiguamiento del hormigón, determinar la 
dimensión h de la sección de las columnas para que el desplazamiento horizontal 
máximo del cielo no supere los 0,4 cm. 



Sección columna 


Figura E6.2 

Solución: Se trata de limitar el desplazamiento horizontal máximo S^, lo cual implica 
una limitación para el período T, y consecuentemente, para el momento de inercia I 
de las columnas. En la zona curva del espectro: 
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Sa = 



Luego; 


c o ? 

Sd=;T = ^^g = 4,96cm 
CO 471 T 

que es constante, independientemente del período, y que no satisface la limitación 
exigida. 

Por lo tanto, el período debe ser tal que el valor de S^ se obtenga de la zona plana del 
espectro, donde 


S=0,25g 


, 0,25P 0,25-50 , 

k =-=-= 31,25 ton/cm 

S, 0,4 


Para S =0,4 cm, la rigidez de la estructura debe ser; 


k = »^ = "^ = 31,25,o„/cm 
S. 0,4 


Si las dos columnas están impedidas de rotar en sus extremos, la rigidez del pórtico 
se obtiene del segundo caso de la Tabla V.5; 


k = 2 


12EI 


2-12-250—20h^ 


250 


-ton/cm donde h está expresado en cm 


luego; 


2-20r 

250 ^ 


= 31,25 


y = 48,828 cm^ 


h=36,55 cm 
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6.5.2 Efectos del Suelo de Fundación 

Las características de los registros x^Ct) se ven enormemente influenciadas por las 
propiedades de los estratos del suelo a través de los cuales se propagan las ondas 
sísmicas y por la distancia epicentral a la que se obtuvo el registro. La influencia 
de la propiedad del suelo de fundación se comprende ya que este es otro sistema 
que vibra predominantemente de acuerdo a sus características propias de vibración; 
para entender este concepto hay que observar la Fig. 6.8 y darse cuenta como cada 
sistema estructural vibra predominantemente de acuerdo a su período fundamental 
y amplifica en mayor o menor grado el movimiento del suelo según sean sus 
propiedades de amortiguamiento. La influencia de la distancia epicentral se manifiesta 
en los procesos de filtro de frecuencias altas y de atenuación del movimiento que se 
producen en forma proporcional a la distancia a que se está obteniendo el registro. 

Las características del suelo de fundación, que es el último medio por el que se 
propagan las ondas sísmicas antes de llegar a la base de la estructura, se ven reflejadas 
en los espectros de respuesta debido al fenómeno de resonancia. Este es un fenómeno 
que se produce al aplicar una solicitación sinusoidal a un sistema de un grado de 
libertad, y consiste en que la respuesta del sistema es máxima cuando la frecuencia de 
la solicitación es igual a la frecuencia natural de vibración del sistema. Debido a este 
fenómeno, los valores máximos de los espectros se producen en aquellos sistemas 
o estructuras con frecuencia natural parecida o igual a la frecuencia predominante 
del suelo de fundación. Bajo este punto de vista, el registro de Llo-Lleo indicado 
en la Fig. 6.8, produce los mayores esfuerzos en las estructuras con período igual o 
menor que 0,5 segundos, tal como lo muestra el espectro de psueudoaceleraciones 
de la Fig. 6.8.b; esta conclusión es típica del estrato de suelo donde se encontraba 
el instrumento que captó este registro. Una conclusión semejante se obtiene para 
los otros registros sísmicos obtenidos en Chile, es decir, ellos producen mayores 
esfuerzos en las estructuras rígidas con períodos naturales de vibración inferiores a 
0,5 segundos. 

Pero esto no es así en todas partes del mundo. El caso que más se aparta del caso 
chileno lo constituyen los espectros de algunos de los registros obtenidos en Ciudad 
de México, la cual se caracteriza por tener en parte de ella un estrato de suelos 
muy blando originados por depósitos en un antiguo lago. En la Fig. 6.10 se muestra 
cualitativamente la diferencia de los espectros de pseudoaceleraciones para los 
registros obtenidos en El Centro, California (1940), Viña del Mar (1985) y Ciudad de 
México (1985). Se puede observar que los sismos chileno y norteamericano afectan 
preponderantemente a las estructuras rígidas con período inferior a 0,8 segundos 
(por ejemplo, edificios con estructura de muros de hasta 12 a 14 pisos); en cambio 
los mexicanos afectan especialmente a las estructuras con períodos entre 1,8 y 2,8 
segundos (edificios estructurados en base a pórticos entre 12 y 20 pisos). 



400 


Fundamentos de Ingeniería Estructural 



Figura 6.10 Espectros obtenidos en diferentes tipos de suelos 

En un estudio de los registros chilenos obtenidos para el terremoto del 3 de marzo 
de 1985 se obtuvieron formas espectrales promedio que muestran claramente la 
influencia del suelo de fundación, como lo muestra la Fig. 6.11. En dicho estudio 
se agruparon los registros obtenidos en sitios de condiciones geológicas similares 
conforme a los tipos de suelo de fundación definidos en la Norma Chilena NCh 433, 
obteniéndose espectros promedio para los suelos Tipo I (roca), II (suelos Armes y 
duros) y III (suelos de resistencia y densidad moderada) (ver Tabla V.7). Dado que 
los distintos acelerogramas tenían distintas amplitudes, todos se normalizaron a una 
aceleración máxima de 1 g para poder promediarlos. 

Queda clara de la Fig. 6.11 la misma observación hecha en relación con la Fig. 6.10, 
esto es, en la medida que el suelo sea más blando la zona de mayor amplificación 
espectral se ensancha y se extiende hacia los períodos más largos. 

Cabe finalmente destacar que la forma de los espectros de respuesta no depende 
exclusivamente de las condiciones geotécnicas locales sino también del contenido 
de frecuencias de las ondas sísmicas que llegan a la zona donde se ubica el sitio en 
consideración. Este aspecto es bastante complejo, pero basta decir que para que se 
produzca amplificación de respuesta en un determinado período es necesario que 
las ondas que llegan a ese sitio contengan componentes cercanas a dicho período, 
excitando así el suelo de tal período y las estructuras que estén ubicadas sobre él del 
mismo o similar período. 
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Figura 6.11 Espectros promedio de terremotos chilenos para distintas condiciones 
geotécnicas (Riddell, 1995) 


6.5.3 Espectros de Respuesta Inelástíca 

Todo el planteamiento presentado hasta ahora ha supuesto que el comportamiento 
de los sistemas de un grado de libertad se mantiene dentro del rango lineal-elástico 
mientras el sistema experimenta la excitación sísmica, o sea, la fuerza resistente de la 
estructura es proporcional al desplazamiento horizontal de la masa como lo ilustra el 
modelo de la rigidez indicado en la Fig. 6.2.a. Sin embargo, el diseño de los sistemas 
estructurales de la práctica no se realiza de modo de garantizar el comportamiento 
lineal-elástico frente a cualquiera excitación sísmica. De hecho, se acepta que este 
comportamiento incursione en el rango inelástico o plástico durante movimientos 
sísmicos de gran severidad. Las razones de por qué se diseña en esta forma tienen que 
ver con la cantidad de recursos que la sociedad está dispuesta a invertir en protección 
sísmica y con la incertidumbre respecto a la ocurrencia de sismos de gran severidad, 
tal como se analizará en la Sección 6.6. El análisis siguiente muestra cómo cambian 
los espectros de respuesta cuando el comportamiento tiene esta característica. 

Existen cuatro tipos básicos de comportamiento que pueden darse cuando se aplica 
una fuerza R y se mide la deformación A en un cierto sistema estructural, tal como 
se ilustra en la Fig. 6.12. En este análisis se entiende por comportamiento lineal 
aquel en que la deformación es proporcional a la fuerza que la produce, mientras que 
el comportamiento elástico es aquel que no deja deformación remanente cuando, 
después de aplicada la fuerza, se la retira completamente. 
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(a) Modelo (b)Elástic{^ (c)Elásticí^ 
lineal no lineal 





{d)Ineláslico (e) Inelástico 
lineal no lineal 


Figura 6.12 Tipos básicos de comportamiento 



Figura 6.13 Tipos de energía involucradas en una incursión inelástica 

Se denomina punto de fluencia al punto de la curva fuerza-deformación que define 
el límite del comportamiento elástico, es decir, la deformación máxima a la que 
se puede llegar para la cual el elemento queda sin deformación remanente al 
descargarlo completamente. Prácticamente todos los materiales tienen una primera 
fase del comportamiento en que este es elástico y muy cercanamente lineal, de modo 
que es usual que se idealice la primera fase del comportamiento de los elementos 
estructurales como lineal-elástico. Esta es la idealización que se ha usado hasta ahora 
en el desarrollo de este curso, como lo ilustra la Fig. 6.2.a. 

Supóngase que en un instante de la excitación sísmica, el comportamiento del 
material incursiona en el rango inelástico. La Fig. 6.13 ilustra tal situación para un 
comportamiento estructural típico, para el caso en que el elemento se ha descargado 
totalmente después de la incursión inelástica. En esta figura se distinguen los tipos 
de energías involucradas en la incursión inelástica, mostrando que parte de la energía 
absorbida se devuelve y el resto se disipa. Si el comportamiento hubiera sido elástico 
toda la energía absorbida se hubiera devuelto. 

Bajo im punto de vista conceptual, lo que pasa durante un movimiento sísmico es 
que se entrega a una estructura una cierta cantidad de energía que se traduce en una 
deformación del sistema. Si esta cantidad de energía es pequeña, el límite de fiuencia 
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no se sobrepasa y al devolver la energía la estructura entra en vibración hasta que 
el mecanismo del amortiguamiento, que es esencialmente un disipador de energía, 
lleva la deformación a cero después de un cierto número de oscilaciones. En cambio, 
si se trata de un sismo severo y la cantidad de energía es grande de modo que las 
deformaciones superan el punto de fluencia, parte de la energía se disipa a través del 
daño o grietas internas que son consustanciales al comportamiento inelástico, y parte 
se devuelve de modo que el sistema permanece vibrando y entra a actuar el mecanismo 
del amortiguamiento para disipar el resto de la energía. El proceso anterior puede 
ocurrir muchas veces durante un sismo de gran severidad según sea la energía que se 
va entregando a la estructura en cada instante. Lo esencial para la sobrevivencia de 
una estructura durante un sismo severo es que ella sea capaz de absorber y disipar la 
energía sísmica sin colapsar, sin perder parte importante de su capacidad resistente; 
esta característica recibe el nombre de ductilidad. Una estructura diseñada en forma 
dúctil es capaz de absorber y disipar la energía entregada por un sismo severo sin 
colapsar; una estructura frágil colapsa si no es capaz de absorber y disipar la energía 
entregada por el sismo. Es importante reconocer que la demanda que un sismo impone 
a una estructura siempre se puede representar por la deformación que se ilustra en 
la Fig. 6.13; si el sismo es moderado y el comportamiento se mantiene dentro del rango 
elástico el valor de A es menor que la deformación de fluencia A y la energía se 
absorbe y se disipa dentro del rango elástico a través del amortiguamiento; si el sismo 
es severo y A^^ es mayor que A^, la energía se disipa a través de la energía histerética 
(daño interno) y del mecanismo de amortiguamiento. 

Para ilustrar en forma simple la capacidad de absorción y disipación de energía 
histerética, se trabaja con la razón entre A y A , llamada factor de ductilidad: 

5 j jjjax •'y 



Por lo tanto, el planteamiento de la ecuación diferencial del movimiento Ec. 6-8 
requiere introducir una modificación respecto a la fuerza o resistencia que la estructura 
opone a la deformación. Ahora ya no es una fuerza proporcional a la deformación a 
través de la rigidez, sino que es una función de la deformación que se denominará 
R(x). Por lo tanto, la Ec. 6-8 se transforma en: 

m x(t) + c x(t) + R(x) = -m Xg(t) (6-17) 

Cuando una estructura incursiona en el rango inelástico sube significativamente su 
capacidad de absorción y disipación de energía, por el proceso de daño y rotura interna 
que implica la disipación por energía histerética. Lo anterior hace perder importancia 
a la absorción y disipación de energía que se produce a través del amortiguamiento 
estructural. Por este hecho, la razón de amortiguamiento se mantiene con el mismo 
modelo y los mismos valores usados para el rango elástico del comportamiento. 
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El establecimiento de la función R(x) se hace con el apoyo de resultados experimentales 
obtenidos en el laboratorio. Un modelo muy usual del comportamiento estructural 
es el modelo elasto-plástico que se muestra en la Fig. 6.14, el cual se usa como 
aproximación para prácticamente todos los materiales estructurales. Para definir 
este modelo se necesita la rigidez elástica inicial k y la resistencia máxima de la 
estructura la cual se supone igual a la resistencia de fluencia R^; con estos 
términos queda determinada la deformación de fluencia y se puede calcular el 
factor de ductilidad u asociado a la demanda de deformación x . Cabe hacer notar 

max 

que con este modelo la fuerza máxima R que se desarrolla en la estructura durante 
un sismo, ya no es una incógnita cuando el comportamiento incursiona en el rango 
inelástico. Por lo tanto, lo que distingue la respuesta de la estructura frente a sismos 
de mayor o menor intensidad es la deformación x inducida por el sismo, o bien, 
el factor de ductilidad p. Se puede deducir del concepto de energía que, para una 
determinada excitación sísmica, el requerimiento de ductilidad p es mayor mientras 
menor es la resistencia máxima R de la estructura, y viceversa. 

Existen diferentes procedimientos numéricos para proceder a la integración de 
la ecuación diferencial de la Ec. 6-17 usando el modelo elasto-plástico de la Fig. 
6.14 u otro modelo del comportamiento inelástico de la estructura, procedimientos 
numéricos que están fuera del alcance de este texto. Estos procedimientos permiten 
encontrar la historia de la respuesta x(t) para una determinada excitación sísmica 
Xg(t), tal como se indica en la Fig. 6.15. Como puede observarse, lo usual será que 
para una excitación sísmica severa el comportamiento se mantenga dentro del rango 
elástico durante la mayor parte del tiempo y que sólo existan algunas incursiones 
en el rango inelástico; sin embargo el número de incursiones dependerá del nivel 
de resistencia del sistema (R ) en relación con la intensidad del movimiento del 
suelo y de su duración. Si se retiene el desplazamiento horizontal máximo x , se 
puede evaluar la ductilidad máxima que el sismo le demanda al sistema de un grado 
de libertad: 


lt = 


(6-18) 



Figura 6.14 Modelo elasto-plástico 






Cap. VI / Respuesta Sísmica de Sistemas de un Grado de Libertad 


405 



Figura 6.15 Respuesta inelástica 



Figura 6.16 Espectros de respuesta inelástica 

Por lo tanto, en la misma forma como se hizo para la respuesta elástica se puede 
encontrar para cada excitación basal Xg(t) el desplazamiento máximo x^^^ para un 
sistema de un grado de libertad que tiene masa m, período de vibración elástico 
T = 27t(m/k)“-^ asociado a la rigidez elástica k, razón de amortiguamiento y 
características y de la función correspondiente a la fuerza resistente R(x). 
Este dato permite evaluar la ductilidad máxima 



requerida por el acelerograma x^Ct) en el sistema caracterizado por T y R^^. Si se 
repite el procedimiento para diversos valores de T y de R^^ se obtienen los espectros 
de respuesta inelástica de la Fig. 6.16 para un determinado valor del amortiguamiento 
L Normalmente, en las ordenadas no se usa la resistencia máxima R sino que la 
razón en que P es el peso del sistema al nivel del cielo. La interpretación de 
estas curvas espectrales es la siguiente; la curva para p=l, que indica comportamiento 
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elástico, es válida para valores iguales o superiores a los que permiten que la 
estructura se mantenga dentro del rango elástico durante el sismo caracterizado por 
x^(t); esta curva es igual al espectro elástico de respuesta S/g. Si para una determinada 
estructura o valor de T, se reduce el valor de R„^/P respecto al valor necesario para 
p=l, se obtiene la correspondiente ductilidad p requerida por el sismo Xg(t). 

El valor de R es obviamente igual a esfuerzo de corte basal del sistema. Por 
consiguiente, el término R^^^^/P es equivalente a SJg, o sea, el factor por el que hay 
multiplicar el peso P del sistema para obtener el esfuerzo de corte basal o resistencia 
lateral del sistema. Bajo este concepto, el espectro de respuesta inelástica indica 
la resistencia que requiere un sistema, medida como porcentaje del peso P, para 
no superar la ductilidad p durante el sismo caracterizado por x^(t). En general, se 
puede estimar la ductilidad que puede ofrecer un determinado sistema estructural 
antes de colapsar; por lo tanto, dado el período de vibración elástico T, se puede 
determinar de este espectro la resistencia mínima que debe tener este sistema para 
evitar el colapso. Naturalmente, mientras mayor es la ductilidad p que puede proveer 
el sistema, menor es la resistencia que se requiere. 

También es importante visualizar que las ordenadas del espectro son tanto mayores 
mientras más exigente es la historia de aceleraciones Xg(t). Esto indica que un mismo 
sistema, con período y resistencia máxima predeterminadas, puede experimentar 
un sismo Xgi(t) de naturaleza moderada manteniéndose dentro del rango elástico, 
mientras que otro sismo mayor Xg 2 (^) P^ede requerir que este sistema desarrolle una 
cierta ductilidad p mayor que la unidad. 

Ejemplo 6.3 

En un edificio de un piso, con altura de 2,50 m entre piso y losa de cielo, y peso 
P=120 ton a nivel de cielo, los elementos resistentes son de albañilería de modo 
que cada uno de los muros cortos tienen rigidez igual a 4.230 ton/m, mientras el 
muro largo tiene rigidez 20.000 ton/m. Ambos valores de rigidez se dan para una 
deformación horizontal contenida en el plano del muro. La resistencia máxima a 
esfuerzos de corte horizontales es de 15 ton para cada muro corto y de 90 ton para 
el muro largo. Si se considera una acción sísmica de dirección x con aj^^=0,25g, 
representada por los espectros suavizados elásticos e inelásticos que se indican en 
la Fig. E6.3, determine si el comportamiento de los mmos será de tipo elástico o 
inelástico. En caso que el comportamiento sea inelástico, determine el factor de 
ductilidad que se requeriría. Suponga que el centro de masas está ubicado en el 
centro geométrico de la planta. 
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Ordenada de Espectros 





Figura E6.3 


Solución: En la dirección x sólo hay muros cortos, los cuales están dispuestos 
simétricamente respecto del eje x. 

i) Cálculo del período de vibración en la dirección x 

Rigidez ; k = 3 • 4230 = 12690 ton/m 

Peso : P= 120 ton ; g = 9,8m/seg^ 


Período 



120 

9,8-12690 


= 0,20 seg 


ii) Tipo de comportamiento 

Para tener comportamiento elástico, se requiere como mínimo una resistencia 
máxima que se obtiene del espectro de la Fig. E6.3 para T=0,20 seg y p=l: 


Sa 


a 


max 


-2,3 


pero = 0,25g, luego: 
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^ = 2,3-0,25 = 0,58 
g 

Ve,as.ic„=--P = 0,58-120 = 69,6 ton 
g 

La resistencia máxima de la estructura en la dirección x es; 

R = 3 • 15 ton = 45 ton 

max 


Luego; 

V, , >R => comportamiento es inelástico, porque la estructura tiene 
resistencia lateral menor a la necesaria para tener comportamiento 
elástico. 

iii) Ductilidad requerida 

Para leer en el gráfico se requiere; 

_ Sa 1 _ Rmax 1 = ^ = 1 25 

a„ax g^ P ^ 120 0,25 ’ 

g g 

Leyendo del gráfico con 

T = 0,20g y -^ = 1,5 
a 

max 

resulta p= 1,5 

Ductilidad requerida en comportamiento inelástico; 1,5 

Ejemplo 6.4 

El pórtico de acero (E = 2.100 ton/cm^) de la Fig E6.4.a debe diseñarse para sostener 
un estanque, de modo que el peso que incide sobre el pórtico es de 100 ton. Las 
columnas tienen momento de inercia I mientras que la viga tiene 21. Los espectros 
de diseño, elástico e inelástico, están dados por; 

Sa_ Rnu. _ 0.06 + 0.6T 

g P ii(0,2 + r) 
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en que T es el período natural de vibración elástico y p es el factor de ductilidad 
del pórtico. Si se sabe que el pórtico se diseñará de modo que su resistencia lateral 
máxima sea R^^^=30 ton, determinar el rango de valores en que debe escogerse el 
momento de inercia I de modo que la demanda de ductilidad no supere el valor p=2. 



Figura E6.4 


Solución: Rigidez lateral del pórtico. Se usa el penúltimo caso de la Tabla V.5: 


6E _ 6EI _ 6-2100I 

í h ^ í n” í 1 

- + — h' h + - 300^ 300 + --600 

[h 21,] [ 4) [ 4 



P 2 ( 0 , 2 + T') 
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De la ecuación anterior se obtiene la siguiente ecuación para T: 


0,2+ V =0,1 +T 

T2-T + 0,l =0 



con soluciones: Tj = 0,113 seg =0,887 seg 

Luego: 


T<T, 

T>T2 


113,8 

" Vi 

113,8 

Vi 


<0,113 

>0,887 


^ I> 1.014.209 cm" 

^ I< 16.460 cm" 


Los valores anteriores indican los valores posibles de 1. Sin embargo, en un diseño 
real también existen limitaciones para evitar tener una estructura demasiado flexible, 
de modo que la solución del problema se orientará al diseño de una estructura rígida 
con momento de inercia I mayor que 1.014.209 cm''. 


6.6 Espectros para Diseño Sísmorresístente 

Los espectros de respuesta para un determinado sismo x^(t) no son apropiados 
para establecer el nivel del esfuerzo de corte basal de diseño debido a dos razones 
principales. En primer lugar, porque el hecho de tener un registro Xg(t) no implica 
que los sismos futuros vayan a ser de características semejantes (nivel de intensidad, 
duración, etc.); bajo este punto de vista no resulta lógico diseñar en base a un registro 
ya obtenido, sino que se debiera estimar un registro futuro. En segundo lugar, los 
espectros de respuesta muestran fuertes variaciones para períodos muy cercanos. 
Dado que el cálculo del período de vibración de los sistemas siempre incluye algún 
grado de error, no es lógico diseñar la estructura en base a una información que 
puede sufrir cambios importantes frente a pequeñas imprecisiones en el cálculo del 
período. 

Por estas razones, los espectros de diseño se establecen sobre la base de los espectros 
de respuesta, pero se sigue un procedimiento especial que se detalla a continuación. 
Dos son los aspectos que cabe discutir: la forma del espectro de diseño y el nivel de 
intensidad del espectro. 
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En lo que se refiere a la forma del espectro de diseño, debe contarse con un conjunto 
de espectros de respuesta para el lugar en que se está estableciendo el espectro 
de diseño. Si se trata de una ciudad, debe disponerse de un conjunto de espectros 
de respuesta para cada tipo de suelo que existe en dicha ciudad. Este conjunto 
de espectros se normaliza, con el fin de contar con espectros para una severidad 
uniforme de la excitación sísmica; usualmente el proceso de normalización consiste 
en dividir las ordenadas del espectro por la aceleración máxima del registro 
correspondiente. A continuación se obtiene el promedio de los espectros de respuesta 
para cada ordenada espectral. En la Fig. 6.17 se muestra el resultado del análisis 
realizado para los registros chilenos del terremoto del 3 de marzo de 1985, para 
los registros agrupados según las condiciones geotécnicas locales de los sitios de 
registro (Riddell, 1995) (Desgraciadamente, a la fecha de esta edición no se habían 
publicado aún los registros del terremoto del 27/02/2010 obtenidos en la red del 
Departamento de Ingeniería Civil de la Universidad de Chile, de modo que no fue 
posible actualizar los datos del estudio basado en registros del 03/03/1985). Los 
espectros, para amortiguamiento ^=0,05, incluyen el espectro de respuesta elástica 
(p=l) y espectros inelásticos para ductilidades p=l,5; 2; 3; 5 y 10. Los espectros 
están normalizados a la aceleración máxima del suelo a . El valor de a a usar 

max max 

dependerá de la aplicación que se esté considerando. Finalmente, cada espectro se 
somete a un proceso de suavizado fijando una curva que evite las variaciones bruscas 
para períodos próximos, como se indica en la Fig. 6.18. Después de estos procesos se 
obtiene una curva espectral que retiene las características esenciales de los estratos 
de suelo correspondientes al lugar en que se está estudiando el espectro de diseño. 
Falta aún definir el nivel de intensidad del espectro lo que se puede hacer fijando el 
valor de la aceleración máxima a . 

max 

El nivel de intensidad del espectro de diseño debe considerar la historia sísmica 
del lugar o la predicción que se puede hacer de la actividad sísmica futura, y esto 
debe compatibilizarse con los recursos que la sociedad esté dispuesta a invertir en 
protección sísmica. Desde 1960 ha existido en el mundo cierto consenso respecto de 
la forma de fijar este nivel de intensidad, el que puede resumirse en lo que usualmente 
se denomina la filosofía de diseño sismorresistente. Esta filosofía tiene como objetivo 
minimizar la inversión de los recursos, incluyendo en ellos no sólo el costo de 
construcción sino que también de eventuales reparaciones después de un sismo, así 
como también proteger las vidas humanas ante cualquier tipo de evento sísmico. 
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Figura 6.18 Espectro suavizado 

La filosofía de diseño sismorresistente establece las condiciones siguientes: 

i) Debe evitarse todo tipo de daños durante sismos moderados, los cuales pueden 
ocurrir muchas veces durante la vida útil de la estructura. O sea, durante estos 
eventos sísmicos, el comportamiento de las estructuras debe mantenerse dentro 
del rango elástico. 

ii) Pueden aceptarse algunos daños en elementos no estructurales, y daños menores 
en elementos estructurales durante eventos sísmicos de mediana intensidad. Estos 
daños deben ser reparables y no deben significar peligro para la vida humana. 

iii) Se aceptan daños mayores en elementos estructurales y no estructurales durante 
sismos de gran intensidad, los cuales pueden llegar a ocurrir alguna vez durante 
la vida útil de la estructura, siempre que se evite el colapso parcial o total de las 
estructuras. Esto implica aceptar incursiones en el rango inelástico durante estos 
eventos sísmicos, y el consiguiente desarrollo de factores de ductilidad que estén 
dentro del rango de lo que pueden aceptar las estructuras sin colapsar. 

El proceso que se ha descrito ha sido utilizado para establecer el espectro de diseño 
de la norma chilena NCh4330f.96 “Diseño sísmico de edificios” (Instituto Nacional 
de Normalización, 1996). El estudio de la forma del espectro fue realizado para 
cuatro tipos de suelo que se pueden encontrar en el territorio nacional, y en él se 
consideraron principalmente los registros obtenidos durante el sismo del 3 de marzo 
de 1985; también se consideraron sismos japoneses registrados en los mismos tipos 
de suelos para diferentes distancias epicentrales. El nivel de intensidad se definió de 
acuerdo a la zonificación sísmica del país para un sismo severo con baja probabilidad 
(5% a 10%) de ser excedido durante el período de vida útil de las construcciones, 
y se tiene la garantía de satisfacer el primer requisito de la filosofía de diseño 
sismorresistente ya que los niveles de diseño de esta norma son superiores a los 
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establecidos en la versión anterior (1972); es un hecho experimental que con dichos 
niveles de diseño las construcciones chilenas han sobrevivido sin daño los sismos 
moderados de ocurrencia frecuente en Chile. Las disposiciones de la norma NCh 
433 también se basan en el tipo de construcción predominante en Chile, lo que 
evita los problemas que se pueden suscitar al copiar indiscriminadamente normas 
sísmicas de otros países. En el capítulo siguiente se entregan mayores detalles sobre 
las disposiciones de diseño de la norma sísmica chilena. 

Cabe mencionar que en Febrero de 2011 el Ministerio de Vivienda y Urbanismo 
emitió los llamados Decretos de “emergencia” incorporando algunos cambios 
a la Norma NCh4330f.96, en virtud de lo observado en el terremoto chileno del 
27/02/2010. Simultáneamente, a partir de Marzo de 2011 se constituyeron nuevos 
Comités de estudio y revisión de las disposiciones de “emergencia” con el objeto de 
producir la normativa definitiva. El trabajo de estos Comités, como la experiencia 
indica, puede extenderse entre 6 meses y un año o más, de manera que a la edición 
de este texto no pareció recomendable referirse a las disposiciones transitorias. En 
todo caso, y dados los objetivos de este texto, los detalles normativos no son tan 
importantes como los conceptos fundamentales en que se basa la filosofía de diseño 
sismorresistente aquí expuesta. 


6.7 Ejercicios Propuestos 

6.01 ¿Qué se entiende por fuerza de inercia?, y ¿de qué factores depende? 

6.02 ¿Cómo se puede justificar la elección de un amortiguador viscoso (proporcional 
a la velocidad), que es muy parecido a los que se usan en los automóviles, para 
representar el amortiguamiento que tienen las estructuras dentro del rango 
elástico de comportamiento? 

6.03 ¿Qué entiende físicamente Ud. por el período natural de vibración de un 
sistema de un grado de libertad? 

6.04 ¿Qué entiende Ud. por razón de amortiguamiento crítico?. Explicar usando la 
respuesta en vibración libre. 

6.05 ¿Qué diferencia existe entre los períodos naturales de vibración de dos 
sistemas de un grado de libertad, en que uno de ellos tiene amortiguamiento 
nulo y el otro tiene razón de amortiguamiento igual a 5%? 

6.06 ¿Por qué razón se puede despreciar el efecto del amortiguamiento al calcular 
el período natural de vibración de una estructura real de un grado de libertad? 
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6.07 Dibuje cualitativamente la respuesta en vibración libre para un sistema de un 
grado de libertad, tanto para el caso de amortiguamiento nulo como para el 
caso de amortiguamiento menor que el amortiguamiento crítico. 

6.08 Explique en qué forma se ha determinado que la razón de amortiguamiento 
es del orden del 5% para estructuras de hormigón armado que experimentan 
vibraciones dentro del rango elástico de su comportamiento y que para las 
estructuras de acero es del 2%, aproximadamente. 

6.09 ¿A qué modelo con base fija (sin movimiento) se puede reducir el caso de un 
sistema de un grado de libertad que experimenta en su base una historia de 
aceleraciones Xg(t)? 

6.10 Indique los tres aspectos de los cuales depende la respuesta sísmica elástica de 
sistemas de un grado de libertad. 

6.11 Indique que se entiende por fuerza lateral equivalente estática en un sistema 
de un grado de libertad y como se define en función de la rigidez lateral del 
sistema, ¿existe dicha fuerza, físicamente hablando?, ¿cuál es su relación con 
el esfuerzo de corte basal? 

6.12 Nombre dos formas en que el amortiguamiento afecta a la respuesta elástica 
de las estructuras a los movimientos sísmicos. 

6.13 ¿Por qué el espectro de pseudoaceleraciones es el más importante desde 
el punto de vista de la determinación de la solicitación sísmica sobre las 
estructuras? 

6.14 ¿Qué relación existe entre el fenómeno de resonancia y el concepto de 
espectro elástico de pseudoaceleraciones para una determinada historia de 
aceleraciones Xg(t)? 

6.15 ¿Cómo afectan las características del suelo de fundación al espectro de 
respuesta de un movimiento sísmico? 

6.16 ¿Qué relación existe entre los espectros de respuesta de desplazamiento, 
de pseudovelocidades y de pseudoaceleraciones: a) cuando se considera la 
respuesta en el rango elástico, y b) cuando se considera la respuesta inelástica 
del sistema? 

6.17 Indique que es, estrictamente hablando, lo que un sismo le demanda a una 
estructura, cualquiera que sea el nivel de intensidad de un sismo y cualquiera 
sea el nivel de la resistencia sísmica de la estructura. 
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6.18 En relación a la pregunta anterior, cómo se puede sintetizar esta demanda: a) 
si el comportamiento estructural se mantiene dentro del rango elástico, y b) si 
el comportamiento estructural incursiona en el rango inelástico. 

6.19 Tanto el amortiguamiento estructural como la ductilidad son mecanismos 
de disipación de energía durante la respuesta sísmica de una estructura. 
Explique: a) la diferencia que existe entre ambos conceptos, y b) la razón por 
la que el efecto del amortiguamiento presente en la respuesta elástica, pierde 
importancia cuando se obtiene la respuesta inelástica de sistemas estructurales. 

6.20 ¿Qué diferencia existe entre energía absorbida y energía disipada por una 
estructura durante un movimiento sísmico?. Ilustre estos conceptos en un 
gráfico de carga y descarga de un material inelástico lineal. 

6.21 Si Ud. entra en un espectro de respuesta inelástica con el período de la 
estructura y su resistencia lateral máxima, ¿qué información obtiene? 

6.22 Indique tres razones por las que no debe usarse un espectro de respuesta para 
un registro sísmico individual específico ocurrido en el pasado, para diseñar 
las estructuras que se van a construir en el futuro. 

6.23 Indique los tres procesos o etapas más importantes que deben seguirse para 
determinar la forma de un espectro de diseño elástico en un determinado lugar. 

6.24 ¿Qué criterios debieran seguirse para establecer el nivel de intensidad de un 
espectro de diseño en un país sísmico? 

6.25 Suponga que en el sistema idealizado de la figura m=0,89 ton segVcm, k=3,54 
ton/cm y c=0. Se sabe que el sistema se dejó en un estado de vibración libre con 
un desplazamiento inicial x(t=0)=4,50 cm y con velocidad inicial desconocida, 
y se midió que el desplazamiento lateral era también de x=4,50 cm una vez 
transcurridos los primeros 1,20 seg. Determinar: a) el desplazamiento lateral 
de la masa en el instante t=2,40 seg, b) la amplitud máxima de la vibración 
libre. 
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6.26 En el sistema de la figura del Ejercicio 6.25, el peso concentrado al nivel 
del cielo es P = 90 ton. El sistema se deja vibrando libremente después de 
soltarlo con velocidad inicial nula desde una posición desplazada hacia la 
derecha correspondiente a x = 3 cm. Al retomar el sistema hacia la izquierda 
el desplazamiento máximo es x = -2,18 cm, lo cual se produce después de t = 
0,64 seg. Determinar: a) la rigidez lateral k, b) la razón de amortiguamiento 

y c) el coeficiente de amortiguamiento c. Usar para la aceleración de gravedad 
el valor de g = 980 cm/seg^. 

6.27 Suponga que el sistema de la figura del Ejercicio 6.25, se sabe que m=0,35 
ton segVcm, k=7,09 ton/cm. El sistema se deja vibrando libremente a partir 
de las condiciones iniciales x(t=0)=l,78 cm, x(t=0)=14,22 cm/seg. Determinar 
el desplazamiento lateral x y la velocidad x para t=l,0 seg después de 
iniciado el movimiento, suponiendo que: a) c=0, o sea, el sistema no tiene 
amortiguamiento, y b) c=0,50 ton seg/cm. 

6.28 Determine el período natural de vibración, la frecuencia circular de vibración 
y la razón de amortiguamiento para las vibraciones según el eje x y según 
el eje y de las edificaciones de un piso cuyas plantas se indican en la figura. 
La altura de piso a cielo es de 2,40 m. El edificio tiene una losa de 15 cm y 
el peso de la techumbre y el cielo se pueden estimar en 70 kg/ml El edificio 
tiene además varios tabiques que implican un peso de 30 kg/m^ de superficie 
de la planta; sólo la mitad de este peso se puede asociar a la masa concentrada 
al nivel del cielo del primer piso. Características especiales de las estructuras: 

Caso a) Los pórticos de hormigón armado en la dirección X se pueden 
considerar empotrados en la base; los muros de albañilería confinada en la 
dirección Y se pueden considerar empotrados en la base y libres de girar en el 
extremo superior. Peso del hormigón armado: 2400 kg/m\ peso de albañilería 
confinada: 1800 kg/m^. 

Caso b) Los muros se pueden considerar empotrados en la base y libres de girar 
en el extremo superior. Características de la albañilería armada: peso=1400 
kg/m^ E=60 ton/cm^. 



(a) (b) 
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6.29 El edificio de un piso cuya planta se indica en la figura, tiene un peso de 26,4 
ton concentrado al nivel del cielo del primer piso. Los elementos estructurales 
son muros de albañilería armada de 17 cm de espesor con E=90.000 kg/cm^; 
los muros, que tienen una altura de 2,50 m, pueden considerarse empotrados 
en la base y libres de girar en el extremo superior, a) Determine el período 
natural de vibración para el movimiento según el eje Y, y estime la razón de 
amortiguamiento b) El cielo del primer piso se desplaza suavemente en 
0,5 cm en dirección Y y se suelta desde el estado de reposo. Determine el 
desplazamiento que tiene el cielo del primer piso después de t=0,10 seg, y 
dibuje a mano alzada la trayectoria que ha recorrido en dicho lapso de tiempo 
en un gráfico y (cm) vs. tiempo (s). (Respuesta: a) T=0,052 seg, ^=0,05 ; b) y 
(t=0,10 seg)=0,232 cm). 

fv 


X 


3 


6.30 Un tablón de madera de 5 cm de altura y 25 cm de ancho se usa como puente 
para salvar una luz de 6 m. Un niño se pone a saltar en su punto medio con el 
objeto de hacerlo entrar en resonancia ¿Cada cuántos segundos o fracción de 
segundo debe efectuar su salto para lograr la máxima amplitud de vibración 
del tablón?. Considere que la masa del tablón puede idealizarse como una 
masa concentrada en el centro de peso 20 kg. Usar para la madera E=80.000 
kg/cml (Respuesta: 0,42 seg). 
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hormigón^ 
armado 
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6.31 Un edificio que se puede representar como un sistema de un grado de 
libertad, tiene un peso de 970 ton, período natural de vibración 0,128 seg, 
y un coeficiente de amortiguamiento de 5% del amortiguamiento crítico, a) 
Después de ocurrido un fuerte movimiento sísmico, se calculó el espectro de 
respuesta elástica, determinándose que el valor de S^ para este edificio fue 
0,40g. ¿cuál fue el desplazamiento lateral máximo que experimentó la masa 
de este edificio durante dicho sismo? b) ¿Cuál es el esfuerzo de corte basal 
máximo durante el sismo de la parte a)? c) En las cercanías del edificio se hace 
detonar una bomba. Como consecuencia de ello, el edificio experimenta una 
vibración, a partir de una velocidad inicial de 5 cm/seg y de un desplazamiento 
lateral nulo de la masa del sistema en el instante inicial t=0. Determine cuál 
es el desplazamiento lateral máximo que experimenta la masa del sistema 
durante dicha vibración. (Respuesta; a) 0,163 cm; b) 388 ton; c) 0,094 cm) 

6.32 La estructura resistente de un monumento consiste en dos pórticos de hormigón 
armado en cada dirección, material que tiene módulo de elasticidad E=210 ton/ 
cml El monumento pesa 20 ton. Tanto las columnas como la viga de cada 
uno de los pórticos son de sección rectangular, con 40 cm de altura de flexión 
y 20 cm de espesor. Las dimensiones del pórtico se indican en la figura; a) 
Determinar la fuerza lateral equivalente máxima asociada a la ocurrencia de un 
movimiento sísmico cuyo espectro de pseudoaceleraciones para una razón de 
amortiguamiento de 5% se indica en la figura, b) Determinar el desplazamiento 
lateral máximo en cm que experimentaría el pórtico al nivel de la viga, ante el 
mismo evento sísmico anterior. (Respuesta; a) 4 ton; b) 7,20 cm) 



Planta 
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6.33 La estructura resistente de un monumento consiste en dos muros de hormigón 
armado en cada dirección, cada imo de 2 m de longitud y 0,20 m de espesor. 
El monumento pesa 25 ton y el módulo de elasticidad del hormigón es E=210 
ton/cm^. La razón de amortiguamiento crítico puede estimarse en ^=0,05. Como 
consecuencia de la detonación de ima bomba en la vecindad de este monumento, 
este adquiere en el instante inicial una velocidad de 60 cm/seg y im desplazamiento 
nulo, según una de sus direcciones principales de resistencia. Determinar el 
desplazamiento experimentado por el monumento después de t=2 seg de iniciada 
la vibración, y dibuje a mano alzada la trayectoria que ha recorrido en dicho lapso 
en un gráfico x (cm) vs. tiempo (s) (Respuesta: x(t=2)=0,286 cm) 



6.34 Un edificio de un piso cuya planta se indica en la figura, tiene un peso de 80 
ton, el cual se puede considerar concentrado a nivel del cielo del primer piso. 
Los muros son de albañilería confinada de 15 cm de espesor con E=30.000 kg/ 
cm^; estos muros, que tienen 2,60 m de altura, pueden considerarse empotrados 
en la base y libres en su extremo superior. En el lugar en que se encuentra el 
edificio ocurre un movimiento sísmico cuyo espectro elástico de respuesta 
calculado para el coeficiente de amortiguamiento de esta estructura, se indica 
en la figura, a) Determinar el desplazamiento horizontal máximo del cielo del 
edificio cuando el sismo actúa en la dirección X, b) determinar el momento 
flector máximo en la base del muro A cuando el sismo actúa en la dirección Y. 
(Respuesta: 8^=0,78 cm, Mj^^=208 ton m) 
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6.35 Para la misma estructura del Ejercicio 6.33, si se considera una excitación 
sísmica cuyo espectro de respuesta elástica idealizado se indica en la figura 
siguiente; a) ¿Qué desplazamiento horizontal máximo se produce en el 
extremo superior de la estructura durante el sismo?, b) ¿Qué longitud debieran 
tener los muros para reducir a la mitad la fuerza lateral equivalente máxima 
que actúa sobre los muros durante el sismo? (Respuesta: a) x_^^^=3,08 cm; b) 
L=l,28m) 



0.20 1.00 

T (s) 


6.36 Un edificio de un piso cuya planta se indica en la figura, tiene un peso de 120 
ton considerado al nivel del cielo. Los muros son de albañilería de 15 cm de 
espesor con E=25 ton/cm^; estos muros, que tienen 2,50 m de altura, pueden 
considerarse empotrados en su base y libres en el extremo superior. En el 
lugar donde se encuentra el edificio ocurre un sismo cuyo espectro elástico 
de respuesta calculado para el amortiguamiento de la albañilería se indica en 
la figura. Si sólo se considera la rigidez de los muros para fuerzas contenidas 
en su plano, determine la longitud L de los muros para que el desplazamiento 
horizontal del primer piso no supere los 5 mm. (Respuesta; L=169 cm) 





422 


Fundamentos de Ingeniería Estructural 


6.37 Una casa de un piso está apoyada en cuatro columnas que se pueden 
considerar empotradas tanto en su extremo superior como en el inferior (o sea, 
la viga entre las columnas se puede considerar como infinitamente rígida). La 
dimensión de la sección de las columnas es 20 cm en una dirección y h en la 
otra, como se indica en la figura. Para una solicitación sísmica cuyo espectro 
elástico se indica en la figura para el amortiguamiento de la estructura de la 
casa, determine el valor de h de modo que el esfuerzo de corte basal no sea 
mayor que 5.000 kg. (Respuesta; h=l 1,94 cm) 


Peso lO.OOOkg 
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6.38 Un equipo industrial que pesa 80 ton se ha montado sobre una estructura metálica 
que tiene una rigidez lateral de 2.000 kg/cm. Este sistema se ve sometido a 
un sismo cuyo espectro de respuesta elástico para el amortiguamiento de la 
estructura se indica en la figura. Si se desprecia el peso de la estructura frente 
al peso del equipo y se sabe que el comportamiento estructural se mantiene 
dentro del rango elástico, dibujar en forma aproximada el desplazamiento 
lateral x de la estructura en función del tiempo (es suficiente con 20 seg), 
indicando el número de ciclos en el intervalo 5 seg-15 seg, y el máximo valor 
de X, suponiendo que este máximo valor se produce en dicho intervalo de 
tiempo. (Respuesta: la estructura desarrolla 7,9 ciclos en el intervalo 5 seg-15 
seg, con valor máximo de x igual a 8,7 cm). 



1,S7 
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6.39 Una estructura de un grado de libertad de gran altura y peso P=10 ton tiene 
la relación fuerza-deformación horizontal que se indica. Si esta estructura se 
ve sometida a un movimiento sísmico cuyos espectros elástico e inelástico se 
indican en la figura, determinar la ductilidad requerida y los desplazamientos 
horizontales máximos si; a) el sismo tiene A=0,10 b) el sismo tiene A=0,20. 
(Respuesta: a) 8^=4,17 cm; b) p=l,67, A^^=8,33 cm) 
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6.40 La estructura resistente de un monumento consiste en dos pórticos de hormigón 
armado con dimensiones 20x50 cm para la viga y las columnas. El módulo 
de elasticidad es E=210 ton/cml El monumento pesa 20 ton y se puede 
despreciar el peso de la estructura resistente frente al peso del monumento. 
Para la excitación sísmica indicada, cuyo espectro de diseño se muestra en 
la figura, determinar la resistencia horizontal máxima que debe tener cada 
pórtico para que el comportamiento de la estructura se mantenga dentro del 
rango de comportamiento elástico durante un sismo con aceleración máxima 
0,20g. Indique además qué deformación horizontal máxima espera Ud. al 
nivel del monumento durante dicha excitación sísmica. (Respuesta: R^^^=0,84 
ton, X =2,90 cm) 
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6.41 La estructura resistente de un monumento consiste en dos muros de hormigón 
armado en cada dirección, cada uno de 1,50 m de longitud y 0,20 m de 
espesor. El monumento pesa 35 ton y se puede despreciar el peso de la 
estructura resistente frente al peso del monumento. El módulo de elasticidad 
del hormigón es 210 ton/cm^. La resistencia máxima de cada muro (frente a 
una fuerza horizontal se puede estimar en 15 ton. Para una excitación sísmica 
cuyo espectro de diseño es: 


Sa_ Rn^ _ 0,064 + 0,647 
g P p(0,16 + T') 


T = período natural de vibración 


en que p es el factor de ductilidad de la estructura, determine: a) si el 
comportamiento de esta estructura será de tipo elástico o inelástico. En este 
último caso determine el factor de ductilidad que demandaría esta excitación 
sísmica, b) si este diseño cumple con la condición que el desplazamiento 
horizontal máximo no supere el límite de 5 cm, suponiendo que la demanda de 
desplazamiento del sismo es la misma ya sea que el comportamiento es elástico 
o inelástico. (Respuesta: a) El comportamiento es elástico; b) 8^=11,78 cm>5 
cm, no cumple) 
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VII. _ 

RESPUESTA SÍSMICA 
DE SISTEMAS DE 
VARIOS GRADOS 
DE LIBERTAD 


7.1 Ecuaciones del Movimiento para un Pórtico Plano 

E l número de grados de libertad aumenta al inerementarse el número de pisos 
de una estruetura o al eonsiderar la tridimensionalidad de los sistemas. 
Inieialmente, se eonsiderará el easo de una estruetura plana de varios pisos. El efeeto 
de la tridimensionalidad será analizado en la Seeeión 7.7. 

Considérese el plano resistente de un edifieio estrueturado en base a pórtieos, el eual 
es uno de los sistemas resistentes que tiene el edifieio para las solieitaeiones que 
actúan en dicha dirección (Fig. 7.1). Esta dirección, identificada como U, adopta 
usualmente la nomenclatura X o Y, asociados a los ejes horizontales ubicados en la 
planta del edificio. En este pórtico se está usando la idealización de suponer las masas 
concentradas al nivel del cielo de cada piso y de considerar que tanto las columnas 
como las vigas son inextensibles. En tales condiciones, las posiciones de cada una 
de las masas en un instante cualquiera están determinadas por las N coordenadas u,, 
Uj,..., U(^ tal como se indica en la Fig. 7.1. Por esta razón, un sistema tal como éste se 
llama sistema de N grados de libertad. 
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Piso 



Figura 7.1 Modelo de un sistema de varios pisos 


El planteamiento de las eeuaeiones del movimiento de este sistema se rige por 
los mismos eoneeptos que se emplearon en los sistemas de un grado de libertad, 
obteniéndose un sistema de N eeuaeiones difereneiales de segundo orden, aeopladas 
entre sí. El sistema de eeuaeiones, que representa la respuesta elástica del pórtieo a 
una historia de aeeleraeiones üg(t) de su base, se obtiene de apliear el prineipio de 
equilibrio dinámieo a eada una de las masas, y es de la forma: 
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(7-1) 
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En este sistema de ecuaciones se pueden definir los términos; 
a = desplazamiento lateral del piso j respecto a la base (Fig. 7.1) 
[K] = matriz de rigidez lateral 
[C] = matriz de amortiguamiento 


m 


N 


Para este caso [M] = 


, la matriz de masas, es una matriz diagonal. 


m 


1 


o sea, sólo tiene términos distintos de cero en la diagonal principal. En cambio, la 
matriz de rigidez [K] no es diagonal lo que produce el acoplamiento de las ecuaciones 
diferenciales entre sí. 


Las matrices [M] y [K] pueden ser evaluadas para cada estructura usando las 
dimensiones de las secciones, luces, alturas, y las propiedades elásticas de los 
materiales. La matriz de amortiguamiento puede determinarse a partir de los 
modelos idealizados del mecanismo de disipación de energía de una estructura; tales 
modelos se basan en supuestos muy globales, ya que las propiedades y mecanismos 
de disipación de energía al interior de los materiales son fenómenos poco conocidos, 
en los que intervienen aspectos tan puntuales como la fricción en uniones apernadas 
de acero, o a lo largo de fisuras en el hormigón armado, o la fricción entre la 
estructura y los elementos no-estructurales, o simplemente la energía que se disipa 
exclusivamente en estos últimos. Por esta razón, cuando se realiza un análisis elástico 
de la estructura, las características de amortiguamiento se especifican globalmente a 
nivel modal, tal como se explicará más adelante. 


m 



Figura 7.2 Modelo de un pórtico de tres pisos 
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En la Fig. 7.2 se muestra un pórtico de tres pisos y un vano en que las masas de 
cada piso son todas iguales a “m” y las rigideces laterales de entrepiso son todas 
iguales a “k”, suponiendo que las vigas tienen un momento de inercia infinitamente 
grande comparado con él de las columnas. También se indican en la Fig. 7.2 los 
amortiguadores de entrepiso, todos de característica “c”. Para este caso idealizado, 
las matrices [M] y [K] tienen las expresiones siguientes: 


[M] = 


m 

0 

0' 


'1 

-1 

0' 

0 

m 

0 

[K] = k 

-1 

2 

-1 

0 

0 
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-1 
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En este caso, la matriz de rigidez lateral [K] se ha deducido a partir de los conceptos 
básicos discutidos en la Sección 4 . 4 . 3 . 

Por su parte, la matriz de amortiguamiento [C] para este modelo de tres pisos es: 


[C] = c 
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7.2 Respuesta en Vibración Libre. Modos y Períodos de 
Vibración 

Al igual que en el caso de los sistemas de un grado de libertad, se considerará en 
primer lugar el caso de vibración libre, sin incluir el efecto del amortiguamiento. 

Supóngase el mismo caso del pórtico de tres pisos de la Fig. 7 . 2 , el cual se deja 
en vibración libre después de aplicar desplazamientos iniciales 03(0), 03(0), Uj(0) 
en los tres pisos, respectivamente (Chopra, 1981 ). El movimiento resultante de los 
tres pisos se muestra en la Fig. 7 . 3 .d y se puede observar que el desplazamiento 
horizontal de cada masa o de cada piso no es un movimiento armónico simple y 
que la relación entre los desplazamientos de los pisos Uj/Uj, u^/Uj, Uj/u^ no obedece 
a ningún patrón definido. Un resultado semejante se obtendría si en el instante t =0 
se aplicaran velocidades iniciales a las masas, además de desplazamientos iniciales. 

Sin embargo, si a este pórtico se le da un conjunto específico de desplazamientos 
iniciales, como los indicados en la Fig. 7 . 3 .a, con velocidades iniciales nulas, 
se obtiene el movimiento de las masas que se muestra en dicha figura. En este 
movimiento las tres masas o pisos se mueven en fase con un movimiento armónico 
simple de período T^; esto implica que las tres razones entre los desplazamientos de 
los pisos se mantienen constantes en todo instante en los valores aproximados 03:0^: 
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Figura 7.3 Modos y períodos naturales de vibración (Chopra, 1981) 
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Uj = +2,25 : +1,80 : +1,0. Este hecho físico, propio de la distribución de masas y de 
rigideces del pórtico de tres pisos que se está analizando, recibe el nombre de modo 
de vibrar mientras que Tj se denomina período del modo. 

El hecho físico anterior no sólo ocurre en el caso de este pórtico, si los desplazamientos 
iniciales adoptan los valores indicados o una proporción de ellos. También ocurre 
con otros dos conjuntos iniciales que se ilustran en las Figs. 7.3.b y 7.3.C. En estos 
casos, los desplazamientos de las masas o pisos no son del mismo signo como en el 
caso anterior; en el caso de la Fig. 7.3.b u^ y Uj mantienen siempre idéntico signo, 
pero contrario al de Uj; en el caso de la Fig. 7.3.c, Uj y Uj mantienen el mismo signo 
pero contrario al de u^. Se puede observar que los períodos de los modos de vibrar 
son progresivamente menores en la medida que se pasa de la Fig. 7.3.a, a la 7.3.b, y 
a la 7.3.C. Estas características refíejan el hecho que el pórtico de tres pisos requiere 
menor energía, o le es mucho más fácil vibrar libremente en el primer modo (a), que 
en el segundo (b), que en el tercero (c). 

Las características de los modos de vibrar se muestran en la Fig. 7.4. Dos son los 
aspectos que caracterizan a cada modo; las razones que mantienen los desplazamientos 
de las masas, ilustradas por el vector {(|)} de cada modo, y el período de vibración del 
modo. El modo de vibrar con mayor período recibe el nombre de modo fundamental 
de vibración. A partir de este modo, o modo 1, se enumeran sucesivamente los modos 
siguientes de acuerdo al orden decreciente de los valores de los períodos de vibrar. 

Un sistema de n grados de libertad tiene n modos de vibrar, o sea, hay tantos modos 
de vibrar como grados de libertad tenga el sistema. La determinación de los modos 
se puede hacer analíticamente resolviendo el siguiente problema de valores propios; 

[[K]-coM{‘^}={0} (7-2) 

que se satisface para cada modo o forma de vibrar {(|)} y su correspondiente período 
T=2n/co. 

En el caso del pórtico ilustrado en las Figs. 7.2 y 7.3, la solución de la Ec. 7-2 
conduce a los siguientes valores de las frecuencias y los períodos de los modos de 
vibrar; 


co. = 0,445J— 
' m 


cOj =1,247 


0)3 =1,802J— 
' m 




T2 



T3 
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mientras que los modos de vibrar, cuyas formas se muestran en la Fig. 7.4, son los 
siguientes: 



'2,247' 


-0,802' 


0,555 


1,802 
. l’O . 

{<l>2}=- 

0,445 

, l’O . 

{4)3} = ^ 

-1,247 


La importancia de los modos de vibrar en la vibración elástica de sistemas radica en 
que cualquier movimiento de vibración libre, como el indicado en la Fig. 7.3.d puede 
descomponerse en una suma de contribuciones de cada uno de los modos de vibrar 
del sistema. Análogo concepto rige para la vibración de un sistema sometido a una 
cierta excitación, como la sísmica, tal como se verá en la Sección 7.3. 


Cabe preguntarse por la influencia del amortiguamiento en los modos de vibrar. Si 
la matriz de amortiguamiento obedece a ciertos modelos que son razonables para 
muchos edificios, se puede demostrar que los modos no cambian con respecto al 
caso sin amortiguamiento, observándose solamente la disminución de la amplitud de 
la respuesta con el tiempo y un pequeñísimo aumento en los períodos de vibración 


T = 

^nD 


T. 


para el modo n, cambio que puede despreciarse en todos los casos 


prácticos (^^<0,2). Por lo tanto, los modos y períodos de vibración de los sistemas 
se pueden seguir calculando suponiéndolos como sistemas no amortiguados. Nótese 
que en el caso de los sistemas de varios grados de libertad, podría teóricamente 
asociarse una razón de amortiguamiento ^ diferente para cada modo. 


'mmmmmmm 



Modo 1 

(fundamental) 

L > 


Modo 2 



Modo 3 


Figura 7,4 Resumen de los modos de vibrar 
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7.3 Respuesta Sísmica Elástica por Superposición Modal 

La existencia de modos de vibrar es esencial para la solución del sistema de 
ecuaciones diferenciales (Ec. 7-1), lo cual permite obtener la respuesta sísmica de 
sistemas de varios grados de libertad cuando el comportamiento se mantiene dentro 
del rango lineal-elástico. Cabe hacer notar que esto sólo sucede en la práctica frente a 
excitaciones sísmicas de intensidad moderada a media. Efectivamente, si en las Ecs. 
7-1 se usa el cambio de variables 


{u} = [(^] {Y} 

en que las nuevas coordenadas Y^, Y 2 ...Y^ se llaman coordenadas normales o 
coordenadas generalizadas, y 

[<!)] = [4>i:<1)2:-":<1>n] 

es la matriz formada por los N modos o formas de vibrar del sistema, se obtiene el 
sistema siguiente: 

[M][(|)]{Y} + [Cmm + [K][(|)]{Y} = -{m}ü^(t) (7-3) 

Si este sistema se premultiplica por el modo de vibrar {(|)_^}^ y se aprovecha la 
propiedad de ortogonalidad que tienen los modos de vibrar: 

[M] {(|) J = {(^„}" [K] {(|) J =0 si n ^ m 

íi}" [M]{(|)J 0 , [Kmj si n = m 

y se acepta igual propiedad para la matriz de amortiguamiento, el sistema de ecuaciones 
diferenciales (Ec. 7-3) se desacopla en N ecuaciones diferenciales del tipo: 


MY + CY + KY = P(t) 

nn nn nn 

(7-4) 


(7-5.a) 

K = {m^m=<K 

(7-5.b) 

C„ = 2 ^„o)M„ 

(7-5.C) 

{m}üg (t) = -L„üg (t) = -í Vg (t) 

(7-5.d) 


V • J 
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Cada una de las N Ecuaciones 7-4 es igual a la ecuación diferencial (Ec. 6-1) que 
resuelve el caso de la respuesta sísmica de un sistema de un grado de libertad. 
Obviamente, la solución para la coordenada representa la respuesta del modo n del 
sistema, la que de acuerdo a lo estudiado en el Capítulo 6 se puede expresar como: 

Y„ (t) = "TT^Ioüg ('t) e^"“”<'-^’sen[co^(t -x)]dT (7-6) 


en que tó„D=0)„7Í^ 

Una vez obtenidas las respuestas Y_^(t) para los N modos de vibrar, la repuesta total se 
obtiene superponiendo la respuesta en cada modo usando la relación con la que se 
hizo el cambio de variables: 

W = M{Y} = {(^,}Y,(t) + {(^jY,(t) + ... + {(^4Y^(t) = ¿{(^„}Y„(t) 

11=1 

En la expresión anterior, cada término {(|)_^} Y_^(t) representa la contribución de la 
respuesta del modo n a la respuesta total del sistema. La respuesta en cada modo n 
mantiene en todo instante las razones entre los desplazamientos de las masas que 
caracterizan el modo n; asimismo, la respuesta en el tiempo está caracterizada por 
el período y por la razón de amortiguamiento del modo de vibrar n, en la 
misma forma como la respuesta sísmica de un sistema de un grado de libertad está 
controlada por el período T y el amortiguamiento ^ de dicho sistema. Por lo tanto, el 
desplazamiento lateral de cada una de las masas o pisos asociado a la respuesta en el 
modo n se obtiene de: 


{u (t)} = (i) Y (t) 

y la respuesta total es: 

{“(•n'ÍKítn'iíojY.í.) (7-7) 

n=l n=l 

En particular, el desplazamiento lateral del piso j es: 

n=l 

en que a^(t) es la respuesta sísmica del piso) en el modo n. Esta respuesta en el modo 
n se obtiene de: 


(T)e^“““("^>sen[co^ (t - T)]dT 


(7-8) 
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en que 

N 

L„ = + m2^2n + • • • + 

j = l 

N 

M„ = X + • • • +10^4)^ 

j=i 



En el análisis de una estructura plana como la indicada en la Fig. 7.1, el número 
de modos es igual al número de pisos N. Esto no ocurre en el caso de la respuesta 
tridimensional de las estructuras, como se discutirá en 7.7.2. 


En la expresión anterior aparece la forma de vibrar 



del modo n, así como también el período y la razón de amortiguamiento de 
dicho modo. 


Como puede observarse, la respuesta en el modo n es idéntica a la respuesta sísmica 
de un sistema de un grado de libertad con propiedades 4^, multiplicada por el 
factor L (b /M . Este factor es diferente para cada modo n en la respuesta total. En la 
Fig. 7.5.C se muestra la respuesta sísmica del mismo pórtico de tres pisos de la Fig. 
7.3, a través del desplazamiento del tercer piso, al movimiento de la base registrado 
en El Centro el 18 de mayo de 1940. En esta respuesta se muestran claramente las 
contribuciones de cada uno de los tres modos así como la respuesta total (Chopra, 
1981). Es muy significativo apreciar la importancia del primer modo, o modo 
fundamental, en la respuesta total. Esto refleja un hecho muy característico de esta 
respuesta, cual es que la contribución de los modos con períodos mayores o más largos, 
es mucho más importante que la contribución de los modos con períodos cortos. Esto 
indica que el factor L^(t)j^/M^ es tanto mayor e importante mientras más largo es el 
período del modo. Este factor, llamado usualmente factor de participación modal, 
depende solamente de las características de la estructura, ésto es, de su distribución 


de masas y de sus modos de vibrar. El resto de la respuesta 


1 ft ) 

—J Q • • • d'c representa 


la respuesta de un sistema de un grado de libertad de características T^, ^ a la 


excitación sísmica ü (t). 

g^ 
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Al igual que en un sistema de un grado de libertad, una vez conocidos los 
desplazamientos laterales se pueden determinar los esfuerzos internos en cada uno 
de los elementos que componen la estructura resistente. También se puede definir en 
este caso el conjunto de fuerzas laterales equivalentes {f(t)}, como aquel conjunto 
de fuerzas horizontales que, actuando en forma estática al nivel de cada uno de los 
pisos, produce el mismo conjunto de desplazamientos laterales {u(t)} que se obtienen 
en el instante t del sismo. Por definición de la matriz de rigidez se puede escribir: 

{f(t)} = [K] {u(t)} 

Este conjunto de fuerzas laterales equivalentes, que se puede definir para cada 
instante t, también se puede descomponer en la suma de las contribuciones aportadas 
por cada uno de los modos: 

n=l 


en que 


{f (t)} = [K]{u (t)} 

Por lo tanto, la fuerza lateral equivalente del piso j asociada a la respuesta total se 
puede escribir como: 

n=l 


Se puede demostrar que la contribución del modo n a la fuerza lateral equivalente 
del piso j es: 


fjn (t) = ^(^)e^"“”‘‘"’sen[co^(t-T)]dT 




(7-9) 


Esta relación permite obtener el esfuerzo de corte basal en el instante t del sismo, 
asociado a la respuesta en el modo n, que se indica en la Fig. 7.6: 




(T)e^"“"(‘“Vn[co„D (t-T)]dT 


0 )^ 


y el esfuerzo de corte basal total es: 


11=1 


(7-10) 
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Í7n(0 


fsn (t-) 

hM 

— flnít) 




Xdii (^) 


Figura 7.6 Esfuerzo de eorte basal asociado al modo n 


En la Fig. 7.5.d se muestran las contribuciones de los modos V(,j(t), Vjj 2 (t), Vp 3 (t) al 
esfuerzo de corte basal total V(,(t). Nuevamente se puede apreciar la importancia de 
la contribución del modo fundamental al valor total, y como esta contribución se va 
haciendo cada vez menor en la medida que el período del modo se hace menor. Sin 
embargo, en este caso la importancia relativa del modo fundamental es menor que en 
el caso de los desplazamientos de los pisos, porque la expresión del esfuerzo de corte 
basal está afectada por el término adicional respecto a la expresión de u._^(t) 
indicada en la Ec. 7-8; si bien el valor de disminuye con los modos superiores, el 
valor de co =2n/T aumenta al hacerse menores los valores de los periodos T . 

7.4 Estimación de los Valores Máximos de la Respuesta Sísmica. 
Superposición Modal Espectral 

En el proceso de diseño estructural de los edificios basta conocer los valores 
máximos de la respuesta, ya sea para el caso de los desplazamientos, las fuerzas 
laterales equivalentes, el esfuerzo de corte basal, etc. Para obtener estos valores 
máximos es necesario conocer la historia de cada xmo de ellos en función del tiempo 
y determinar de ahí el valor máximo. Por ejemplo, en el caso del pórtico de tres 
pisos cuyos desplazamientos de techo y esfuerzo de corte basal se ilustran en la 
Fig. 7.5, estos valores máximos se obtienen de los diagramas inferiores de las Figs. 
7.5.C y d, respectivamente, identificados como “respuesta total”. Esta respuesta total 
se obtiene superponiendo instante a instante las contribuciones de cada uno de los 
modos. Las Ecs. 7-8, 7-9 y 7-10, para los desplazamientos de piso, fuerzas laterales 
equivalentes y esfuerzo de corte basal, entregan las contribuciones de cada uno de 
los modos. Sin embargo, no existen expresiones simples para obtener la respuesta 
total en función del tiempo de cada uno de los términos asociados a la respuesta 
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sísmica de una estructura. Por esta razón se usan métodos aproximados para estimar 
el valor máximo de la respuesta total a partir de los valores máximos asociados a las 
contribuciones de cada uno de los modos. Si se recuerda el concepto de espectro de 
respuesta, los valores máximos asociados a cada uno de los modos se pueden obtener 
en función de cada período de vibración y cada razón de amortiguamiento 


.^max _ A g Desplazamiento lateral máximo del piso j para la 

jn jn dn rospuosta en el modo n 




Fuerza lateral equivalente máxima al nivel del piso j 
para la respuesta en el modo n 


V" 

^ n, 



Esfuerzo de corte basal máximo para la respuesta en el 
modo n 


En cada una de las expresiones anteriores se ha obviado el signo negativo puesto 
que las cantidades espectrales se definen siempre como positivas, y en tal caso no es 
lógico mantener el signo negativo. 

Sin embargo, para el diseño estructural no interesan los valores máximos de cada 
modo sino que el valor máximo total. Obviamente, el máximo total no puede obtenerse 
de la suma de los máximos modales puesto que estos no ocurren en el mismo instante 
de tiempo, tal como se ilustra en la Fig. 7.5. Por consiguiente, para la estimación del 
valor máximo de la respuesta se usan algunas expresiones aproximadas. 

Una primera aproximación para estimar el valor máximo de la respuesta es usar una 
cota superior, dada por la suma de los valores absolutos de los máximos modales. Esta 
es una cota superior puesto que los máximos modales no ocurren simultáneamente. 
Si r representa cualquier variable de la respuesta, esta aproximación se escribe como 

rmax=Ék"“| (7-11) 

n=l 

Una aproximación menos conservadora pero muy usual en la práctica del diseño 
sismorresistente es usar la combinación modal dada por la raíz cuadrada de la suma 
de los cuadrados 



(7-12) 


Puesto que la importancia relativa de los valores máximos modales disminuye 
a medida que los períodos se hacen menores, en la expresión anterior sólo es 
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necesario incluir los modos de los períodos mayores para obtener una aproximación 
satisfactoria. En la tabla siguiente se muestra una comparación de las aproximaciones 
representadas por las Ecs. 7-11 y 7-12 para el ejemplo ilustrado en la Fig. 7.5; 


Término 

Ec.7-11 

Ec. 7-12 

Exacto 

U^max 

16,8 

13,1 

13,1 

(ton) 

226,0 

148,5 

157,0 


En la norma chilena NCh 433 que se discute en la Sección 7.5, se usa una forma más 
completa de la Ec. 7-12 que la corrige para el caso en que existan modos de vibrar 
con períodos de vibración cercanos. Para el caso en que los modos tienen períodos 
suficientemente diferentes, la expresión de la norma chilena conduce a los mismos 
resultados que la Ec. 7-12. 

Ejemplo 7.1 

Un edificio de tres pisos tiene los pesos, períodos y modos que se indican. Si se usa 
como espectro de diseño el indicado para p=4 y a^=0,4 g, determinar lo siguiente 
suponiendo comportamiento lineal-elástico de la estructura; a) la distribución de fuerzas 
equivalentes asociadas al segundo modo de vibrar (valores máximos), b) una estimación 
del valor máximo para la fuerza lateral equivalente al nivel del tercer piso. 



ALTURA DE 

ENTREPISO 

m 

PESO 

ton 

MODO 1 

Tj = 0,3 seg 

MODO 2 

T 2 = 0,1 seg 

MODO 3 

T 3 = 0,05 seg 

3 

2,50 

300 

1,00 

- 1,20 

0,60 

2 

2,50 

400 

0,70 

0,80 

- 1,20 

1 

2,50 

400 

0,35 

1,00 

1,00 


Sa _ Rma» g 



Figura El.l.a. Espectro de diseño 
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Solución: 

a = 0,4 g u = 4 

max ’ o n 

Para T > 0,25 seg: ^ ^ 

0,4g " 4 Vt 

g ^/T 


Para 0,05 seg < T < 0,25 seg 

Sa _2 
0,4g 4 


Sa=0,20g 



0,05 0.25 T (s) 


Figura E7.1.b. Espectro de diseño para a^^^=0,4g, p=4 

Fuerzas laterales equivalentes máximas para el piso j en el modo n; 


f”'“=m.(|). -^S 

jn J^jn ^ai 


Primer modo: 

1 720 

L, = Vm^^in =-(300-l + 400-0,70 + 400-0,35) = — 
g g 

Mi ='Vmi4)f„ =-(300-1^+400-0,70^+400-0,35^) = — 
g g 


Sal (Ti =0,3 seg) = 


0,lg 


0,183g 
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Segundo modo; 


L2 


-(300-(-l,2) + 400-0,8 + 400-1,0) = — 


M2 


-( 300 -(-1,2)" +400-0,8' +400-1,0') = ^^ 

' g 


SaaÍL =0.1 seg) = 0,20g 


Tercer modo; 


L3 


g 


(300 - 0,6 + 400 - (-1,2) + 400 -1,0) 


100 

g 


M3 


- 300-0,6' 
g' 


+ 400-(-1,2)% 400-1,0') 


1084 

g 


Sa 3 (T 3 =0,05 seg) = 0,20g 


Fuerzas laterales asociadas al segundo modo (valores máximos); 

Piso 3: f37’‘ = — -(-1,20)^^-0,20g = -23,8 ton 

" g ^ ^1088 

Piso2: =400-(0,80)^^-0,20 = 21,2ton 

" ^ ^1088 

Piso 1: fr’‘ = 400-(1,00)—-0,20 = 26,5 ton 
'' ^ ^1088 


Estimación de fuerza lateral equivalente en el tercer piso; 


Modo 1: fjT” =300-(1,00)^-0,183 = 72,5 ton 
Modo2: = —-(-l,20)^^-0,20g = -23,8ton 

" g ^ ^1088 

Modo 3: f,”“ = 300 - (0,60)-^ - 0,20 = 3,3 ton 
” ^ ^1084 


f 3 "'“ = ^72,5'+23,8'+3,3' = 76,4 ton 
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7.5 Análisis Sísmico Según la Norma Chilena NCh433 Of. 96 

La norma chilena NCh 433 “Diseño Sísmico de Edificios” establece dos métodos de 
análisis para determinar los esfuerzos que se producen en una estructura durante un 
sismo: el método de análisis modal espectral y el método de análisis estático. 

El análisis modal espectral se basa en el desarrollo teórico presentado hasta ahora 
en este capítulo, para un espectro de diseño basado en la zonificación sísmica del 
país y en las características del suelo de fundación. El análisis estático, limitado 
a cierto tipo de edificios que son de características estructurales regulares y que 
no sobrepasan los 15 pisos de altura, establece el esfuerzo de corte basal y supone 
idealmente que la acción sísmica se puede representar por un conjunto de fuerzas 
horizontales de naturaleza estática cuya suma es igual al esfuerzo de corte basal. 

El desarrollo del espectro de diseño elástico de la norma NCh 433 es aplicable a otras 
estructuras que no son edificios, particularmente a estructuras de tipo industrial o a 
otras estructuras de obras civiles. Lo que es típico del caso de edificios y que no es 
válido para otras estructuras, son los valores estipulados en la norma para el factor 
de modificación de la respuesta R. 

7.5.1 Análisis Modal Espectral 

Para desarrollar este análisis se requiere evaluar las matrices de masa y de rigidez 
lateral del edificio, y calcular los modos de vibrar. A partir de ellos, se calculan los 
valores máximos de las contribuciones de cada modo y se estima el valor máximo 
de la respuesta que se esté analizando de acuerdo a lo expuesto en 7.4. El principal 
aspecto que falta por discutir es la determinación del espectro de diseño sísmico, el 
cual se detalla a continuación. 


El espectro de diseño de la norma obedece a la expresión: 


_ lA^a 


(7-13) 


en que I es un coeficiente de importancia del edificio, es la aceleración máxima 
de la zona sísmica correspondiente, a es el factor de amplificación de Ampara obtener 
el espectro de diseño a nivel de respuesta elástica, y R* es el factor de reducción del 
espectro que considera diversos aspectos que se analizan a continuación. 

El coeficiente de importancia I se muestra en la Tabla 7.1. Los edificios de categoría 
A son aquellos que deben continuar operativos después de una emergencia sísmica, 
los de categoría B son aquellos que albergan usualmente un gran número de personas, 
la categoría C corresponde a edificios de uso normal, habitacionales o de oficina, 
mientras que la categoría D incluye edificios de uso temporal o aquellos que no son 
usados por personas. 
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TABLA 7.1 Valor del coeficiente 1 


Categoría del edificio 

I 

A 

1,2 

B 

1,2 

C 

1,0 

D 

0,6 


La aceleración se indica en la Tabla 7.2 para la zonificación sísmica del país 
indicada en la Fig. 7.7; esta zonificación refleja la naturaleza subductiva de los 
sismos chilenos hasta el Golfo de Penas, y transcursiva en la región Magallánica. 
Los valores de que determinan el nivel de intensidad del espectro de diseño, se 
han fijado para un sismo severo con baja probabilidad, 5% a 10%, de ser excedido 
durante la vida útil de los edificios, estimada como mínimo en 50 años. 

TABLA 7.2 Valor de la aceleración efectiva A 

n 


Zona sísmica 

Ao 

1 

0,20 g 

2 

0,30 g 

3 

0,40 g 


El factor de amplificación a obedece a la expresión: 


a = 


1 + 4,5 




1 + 


/ -y 


V «y 


(7-14) 


en que es el período de vibración del modo n, y p son parámetros que dependen 
del tipo de suelo de fundación. Se definen cuatro tipos de suelo que se indican en 
detalle en la Tabla V.7, y para cada tipo de suelo se definen los parámetros T^ y p de 
acuerdo a lo indicado en la Tabla 7.3. En la Fig. 7.8 se muestran las curvas a para 
los cuatro tipos de suelo, las que se han obtenido con el procedimiento para obtener 
espectros de diseño discutido en la Sección 6.6. 


La función A^^a representa el espectro de diseño elástico para una razón de 
amortiguamiento ^=0,05. Este espectro se reduce por el factor R* para considerar la 
capacidad de absorción y disipación de energía del sistema estructural (ductilidad). 
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así como también la sobrerresistencia con que usualmente se construyen los edificios 
chilenos. La expresión para calcular R*, cuyo gráfico se muestra en la Fig. 7.9, es: 

R*=l +-(7-15) 

0,10T„+ — 

" Ro 

en que T* es el período fundamental de vibración en la dirección de análisis, es el 
parámetro que depende del tipo de suelo (Tabla 7.3) y R^ es el factor de reducción de 
la respuesta que se indica en la Tabla 7.4. 



Figura 7.7.a Zonificación sísmica de Chile 
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Figura 7.7.b Zonificación sísmica de Chile (continuación) 
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TABLA 7,3 Valor de los parámetros que dependen del tipo de suelo 


Tipo de suelo 

s 

T 

0 

(segundos) 

T’ 

(segundos) 

n 

P 

I 

0,90 

0,15 

0,25 

1,00 

2,0 

II 

1,00 

0,30 

0,35 

1,33 

1,5 

III 

1,20 

0,75 

0,85 

1,80 

1,0 

IV 

1,30 

1,20 

1,35 

1,80 

1,0 


TABLA 7,4 Valores máximos de los factores de modificación de la respuesta^^^ 


Sistema 

estructural 

Material estructural 

R 

Ro 

Pórticos 

Acero estructural 

7 

11 


Hormigón armado 

7 

11 

Muros y 

Acero estructural 

7 

11 

sistemas 

arriostrados 

Hormigón armado 

7 

11 


Hormigón armado y albañilería confinada 
- Si cumple el criterio A^^^ 

6 

9 


- Si no cumple el criterio A^^^ 

4 

4 


Madera 

5,5 

7 


Albañilería confinada 

4 

4 


Albañilería armada 

- De bloques de hormigón o unidades de geometría 
similar en las que se llenen todos los huecos, y 
albañilería de muros doble chapa. 

4 

4 


- De ladrillos cerámicos tipo rejilla con y sin relleno 
de huecos y albañilería de bloques de hormigón o 
unidades de geometría similar en que no se llenan todos 
los huecos. 

3 

3 

Cualquier tipo de estructuración o material que no pueda ser 
clasificado en alguna de las categorías anteriores 

2 



1) Los valores indicados en esta tabla para acero estructural y hormigón suponen un diseño que 
contempla requisitos especiales para obtener un comportamiento inelástico dúctil durante 
sismos de gran severidad. (Anexo B de la norma NCh 433). 

2) Criterio A. Los muros de hormigón armado deben tomar en cada piso, el 50% del esfuerzo de 
corte del piso, como mínimo. 
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El uso del factor de reducción R* del espectro de diseño elástico tiene un fundamento 
claro: la solicitación sísmica para comportamiento elástico se reduce en la medida 
que la estructura es capaz de ofrecer un comportamiento dúctil. La dependencia 
de R* del período T* y la dependencia de R^ del tipo de sistema estructural y del 
material estructural, están directamente relacionadas con la ductilidad esperada 
del comportamiento estructural. Los valores de R^ se han establecido de acuerdo 
a la experiencia recogida del comportamiento de los edificios chilenos durante los 
sismos pasados, particularmente, el ocurrido el 3 de marzo de 1985, de modo que 
dejarían de ser válidos si la mencionada sobrerresistencia dejara de estar presente 
en los edificios mencionados, cuestión que deberá estudiarse detalladamente según 
las lecciones del sismo del 27/02/2010. Estos valores de R^ también reflejan una 
preferencia por que en Chile se siga usando la estructuración de muros en forma 
mayoritaria, en detrimento del uso de los pórticos. La razón de ello se debe a la 
mayor posibilidad de colapso durante sismos severos que ofrece la estructuración 
de pórticos. 

El análisis modal espectral de la norma se completa con otras disposiciones 
referentes al número de modos que deben considerarse en el análisis, la fórmula 
de superposición de los valores máximos modales, así como ciertas limitaciones 
que debe observar la resistencia sísmica horizontal, expresada a través del esfuerzo 
de corte basal. La más importante de estas limitaciones, destinada a proteger el 
comportamiento de los edificios flexibles, establece que el esfuerzo de corte basal 
mínimo de diseño debe ser: 


V”in =-2.p (7-16) 

“ 6g 

También se establece un esfuerzo de corte basal máximo para los edificios de 
hormigón armado y acero con bajo período de vibración, con el fin de reflejar el buen 
comportamiento durante el sismo de marzo de 1985 que exhibieron estructuras de 
características similares, y que habrían sido diseñadas con esfuerzos de corte básales 
no mayores que dichos valores máximos. Estos valores máximos son los mismos que 
usa el Análisis Estático que se discute a continuación. 

7.5.2 Análisis Estático 

La norma chilena NCh 433, al igual que las normas de todos los países sísmicos del 
mundo, establece como método alternativo para considerar la acción sísmica, un 
conjunto de fuerzas laterales u horizontales que se suponen actuando estáticamente 
sobre la estructura. Esta representación de la acción de los movimientos sísmicos es 
muy usada en la práctica para efectuar el diseño sísmico. Paradojalmente, de acuerdo 
a lo que se ha explicado anteriormente, el movimiento sísmico del suelo no impone 
fuerzas sobre las estructuras sino que produce desplazamientos laterales; pero, si 
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estos desplazamientos son tales que el comportamiento de la estructura se mantiene 
dentro del rango lineal elástico, el especificar los desplazamientos es exactamente 
equivalente a la especificación de las fuerzas laterales equivalentes, entendiéndose 
por estas fuerzas el conjunto de fuerzas laterales que produce un determinado 
conjunto de desplazamientos laterales de la estructura. Sin embargo, debe entenderse 
claramente que la acción del sismo es dinámica y de características alternativas, que 
se traduce en im movimiento de la estructura relativo a su base, y no en un conjunto 
de fuerzas laterales estáticas; el movimiento de la estructura genera esfuerzos sobre 
sus elementos, también de naturaleza dinámica y alternativa, cuyos valores máximos 
en el tiempo tratan de ser estimados a través de los esfuerzos internos generados por 
el conjunto de fuerzas laterales estáticas equivalentes. 

Por otra parte, si la magnitud de los desplazamientos laterales inducidos por el sismo 
hacen que el comportamiento incursione en el rango inelástico, la acción del sismo 
ya no puede representarse por fuerzas sino que debe especificarse directamente a 
través de los desplazamientos o del factor de ductilidad asociado a la resistencia 
lateral máxima provista por la estructura. El método de análisis estático de las 
normas considera la ductilidad de las estructuras a través del factor de reducción 
R del espectro de diseño elástico, obteniendo de esta forma un conjunto de fuerzas 
laterales de valor reducido. Se supone que la resistencia sísmica obtenida a través del 
diseño para estas fuerzas, permitirá que la estructura experimente desplazamientos 
inelásticos menores que los máximos que ella es capaz de desarrollar sin colapsar, 
frente a la eventualidad de un sismo de gran severidad. Esta suposición no siempre es 
refrendada por el comportamiento real de los edificios, como lo muestran numerosos 
casos de sismos severos ocurridos en diferentes partes del mundo entre 1985 y hoy. 

El análisis estático de las normas especifica dos elementos; el esfuerzo de corte basal 
y la forma como este esfuerzo de corte basal se distribuye en la altura para obtener 
el conjunto de fuerzas laterales equivalentes. Ambos aspectos se deducen bajo la 
hipótesis que el comportamiento dinámico de la estructura está controlado por el 
modo fundamental de vibración, tal como se ilustra a continuación. 


a) Esfuerzo de Corte Basal 

De acuerdo al análisis presentado en la Sección 7.3, si el esfuerzo de corte basal de 
un sistema de varios grados de libertad se aproxima por la contribución del primer 
modo de vibrar, se puede escribir: 


T rmax _T rinax _ 

^0 ~ ^01 “ 





Pi 


M, 


. j=i 


j=i 


■g= 




j=i 


EPj^ji 


j=i 


en que 
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donde representa el peso del piso j. 

El valor de Pj es del orden del 60% al 90% del peso total P del edificio, dependiendo 
de la distribución de los pesos Pj en la altura y de la forma {(|),} del modo fundamental 
de vibración. Por consiguiente, el usar el peso total P en la expresión de diseño de 
Vg conduce a una sobreestimación del peso asociado al primer modo, por lo que 
indirectamente incluye el efecto de los modos de vibración con períodos más cortos. 

El término S^/g se representa por otro denominado coeficiente sísmico que se designa 
por C. Por lo tanto, el valor de C se obtiene del espectro de diseño dividido por la 
aceleración de gravedad, calculado para el período fundamental de la estructura en la 
dirección de análisis. En base a los antecedentes anteriores, el esfuerzo de corte basal 
para el análisis estático se obtiene de: 

V„ = ICP (7-17) 

en que I es el mismo coeficiente de importancia del análisis modal espectral (Tabla 
7.1), P es el peso total del edificio sobre el nivel basal, que debe incluir todo el peso 
propio más un porcentaje de la sobrecarga que no debe ser inferior a 25%, y la 
determinación de C se discute a continuación. 

El coeficiente sísmico de la norma chilena NCh 433 se ha deducido del espectro de 
diseño para un sistema de un grado de libertad. Si se evalúa la Ec. 7-13, considerando 
como variable el período T en las Ecs. 7-14y7-15, en vez de y T* respectivamente, 
se obtiene la expresión 


1A„ 


í 

P 


0 

1 + 4,!) 




g 


[ToJ 


1 


1 + 


f T Y 


V V 


l + - 


0,10T„+ — 
Rn 


(7-18) 


La Ec. 7-18 se ha graneado en la Fig. 7.10 para zona sísmica 3, suelos tipos II y 
III, valores de iguales a 4 y 11, y coeficiente de importancia I igual a 1,0. Por 
simplicidad, el comité de la norma adoptó la decisión de usar una meseta constante 
del coeficiente sísmico C para períodos bajos, en consonancia con lo que disponen 
casi todos los códigos de los países sísmicos, y adoptó para esta meseta el valor dado 
por la Tabla 7.5, el cual depende del factor de modificación de la respuesta R para 
análisis estático y de un factor S que depende del tipo de suelo, que se indicó en la 
Tabla 7.3. 
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TABLA 7.5 Valores máximos del coeficiente sísmico C 


R 

C 

max 

2 

0,90 SA/g 

3 

0,60 SA/g 

4 

0,55 SA/g 

5,5 

0,40 SA„/g 

6 

0,35 SA/g 

7 

0,35 SA/g 


También adoptó un valor mínimo del coeficiente sísmico, con el objeto de proveer la 
resistencia y rigidez mínimas a las estructuras con alto valor del período fundamental 
T, o sea, a los edificios altos o estructuras muy esbeltas. 


6g 


(7-19) 


Por último, para los valores de C entre las dos cotas anteriores, adoptó una expresión 
analítica de modo de reproducir los valores del espectro de diseño, resultando la expresión 


2,15KJ T'^' 

gR [t-J 


(7-20) 


en que T’, n son parámetros que dependen del tipo de suelo que se indican en la Tabla 
7.3. La formulación anterior permite usar un valor de R que es constante para el rango 
de períodos entre las cotas máxima y mínima del coeficiente sísmico C. Los valores de 
R para el análisis estático se indican en la Tabla 7.4. Gráficos del coeficiente sísmico 
para dos tipos de suelo (II y III) y para dos valores de R (4 y 7) se muestran en la Fig. 
7.11. Las curvas de esta figura representan la materialización para el diseño práctico 
de las curvas teóricas correspondientes indicadas en la Fig. 7.10. 


El esfuerzo de corte basal del análisis estático permite inferir el comportamiento 
sísmico que tendrían las estructuras diseñadas con este método de análisis de la norma. 
Efectivamente, de acuerdo al análisis presentado en las Secciones 4.4.1 y 4.4.2, la 
resistencia sísmica máxima R^^ que exhiben las estructuras, expresada a través del 
valor del esfuerzo de corte basal máximo que se puede desarrollar durante un sismo 
de gran severidad, es usualmente bastante mayor que el esfuerzo de corte basal de 
diseño Vg que establece la Ec. 7-17. La diferencia entre R^ y depende del factor de 
seguridad implícito en el método de diseño, del material estructural y principalmente 
de la estructuración del edificio a través de la sobrerresistencia que esta estructuración 
implica. Mayores antecedentes sobre este concepto se discuten en el Capítulo 8. Los 
valores mínimos de la razón R^^A/^o que se encuentran en la práctica son del orden de 
2 a 2,5. Si el esfuerzo de corte basal de diseño se expresa en términos del peso sísmico. 








456 


Fundamentos de Ingeniería Estructural 


se puede estimar la razón R /P de la estructura de un edificio. Con el valor R /P 
y el período fimdamental de la estructura se puede entrar en gráficos de espectros de 
respuesta promedio normalizados a la aceleración máxima, como los que se muestran 
en la Fig. 6.17, y se puede estimar si el comportamiento será elástico o inelástico 
para un evento sísmico con una determinada aceleración máxima a . En caso que 
el comportamiento sea inelástico, también se puede estimar el factor de ductilidad 
requerido por el sismo, con la consiguiente conclusión respecto a la seguridad sísmica 
que ofrecen los edificios diseñados con al análisis sísmico de la norma chilena. 

Para efectuar el tipo de análisis indicado anteriormente, es conveniente tener presente 
la siguiente transformación para entrar en las ordenadas de los gráficos de la Fig. 6.17: 


S S 2 R 2 

o _ max o (7-21) 

a 2 a P a 

max o max max 

Por consiguiente, conocidos los términos R /P, S /a y el período de la estructura 
se puede entrar en gráficos como los de la Fig. 6.17 y se puede estimar el futuro 
comportamiento de la estructura. Si el punto determinado está sobre la curva para 
p=l, el comportamiento será elástico; en caso contrario se puede anticipar un 
comportamiento inelástico. Debe notarse que en Chile, se puede estimar en 0,05g 
a 0,15g la aceleración máxima de sismos moderados de ocurrencia relativamente 
frecuente; en cambio un sismo con aceleración máxima superior a 0,30g corresponde 
a un evento de significativa severidad o intensidad. En marzo de 1985 se registraron 
aceleraciones máximas muy elevadas en varios sitios: Llo-Lleo a^^^=0,712g, 
Melipilla a^^^=0,686g. Viña del Mar a^^^=0,352g. Sin embargo, debe tenerse 
presente que a veces la aceleración máxima instrumental tiene una duración muy 
corta, de fracciones de segundo, que no se traduce en un efecto equivalente sobre la 
estructura, por ello las aceleraciones de diseño de las normas (Tabla 7.2) tienen el 
sentido de efectivas, las que sin tener valores como los máximos registrados, están 
asociados a pulsos de duración significativa que se traducen en solicitaciones muy 
demandantes para las estructuras. 


b) Distribución del Esfuerzo de Corte Basal en la Altura 

El análisis presentado en la Sección 7.3 permite estimar el valor máximo de la fuerza 
lateral equivalente del piso j, asociada a la respuesta en el modo n, en la forma 
siguiente: (Ec. 7-9) 


jn J^jn jyj ¡>i 


Pero de la Ec. 7-10 se puede deducir que: 


\} 

T rmax _ c 

^On ,, 
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Por lo tanto: 




max 

On 




jn Tinax 
^On 


_ Pj^jn 


(7-22) 


en que es el peso del piso j. 

Por consiguiente, si se usa la aproximación de estimar la fuerza lateral equivalente 
por la contribución del modo fundamental, y lo mismo se supone para el esfuerzo de 
corte basal, es decir: 

j jl ^01 ^0 


se obtiene la distribución de los valores máximos de las fuerzas laterales equivalentes 
en función del esfuerzo de corte basal del análisis estático: 


j N 


■v„ 




(7-23) 


Sin embargo, la forma del modo fundamental de vibración es generalmente muy 
cercana a una línea recta, tal como se muestra en la Fig. 7.12, o sea: 



Figura 7.12 Análisis estático. Estimación del modo fundamental de vibración 
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Si se usa esta aproximación, la distribución de fuerzas laterales equivalentes puede 
escribirse como: 


(7-24) 

Spit, 

i=l 

Una expresión igual a la Ec. 7-24 aparece en la norma norteamericana UBC 
(International Conference of Building Ofíicials, 1997), con la única modificación 
consistente en una fuerza concentrada al nivel del piso superior para el caso de los 
edificios flexibles (Tj>0,7 seg.), para tomar en consideración la influencia de los 
modos con períodos cortos de vibración. Este efecto recibe el nombre de efecto de 
látigo por su semejanza con la vibración de la punta de un látigo. 

En lo que se refiere a la norma chilena NCh 433, en ella se propone una distribución 
del esfuerzo de corte basal en la altura bastante semejante a la de la norma 
norteamericana UBC, pero a través de un coeficiente que entrega automáticamente 
la fuerza concentrada al nivel del piso superior. La distribución en altura de acuerdo 
a NCh 433 obedece a la expresión: 


con 



i=l 



(7-25) 


(7-26) 


en que h. y H se definen en la Fig. 7.12 
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0.05 0,10 0.15 0,20 0,25 
- t-1-1-1 -1-- O Vq 



(a) (b) 

Figura 7.13 Análisis Estático: (a) Fuerzas laterales, (b) Esfuerzos de eorte por piso 

En la Fig. 7.13.a se muestra una comparación entre la distribución de las fuerzas laterales 
equivalentes de acuerdo a la norma UBC y la distribución de la norma NCh 433, para 
el caso particular de un edificio de 15 pisos (T =1 seg.) con pesos iguales y alturas de 
entrepiso iguales en todos sus pisos. Sin embargo, más valioso desde el punto de vista 
práctico es el diagrama de esfuerzo de corte por piso que se muestra en la Fig. 7.13 .b, que 
en cada piso j indica la suma de las fuerzas entre el piso j y el piso superior N. Este es el 
gráfico que ilustra la resistencia lateral que debe tener la estmctura en cada piso, de donde 
se deduce que dicha resistencia lateral siempre debe aumentar hacia los pisos inferiores. 

Es importante hacer notar que el uso de las fuerzas laterales entregada por el análisis 
estático solamente es aplicable a sistemas estructurales regulares, tanto en planta como 
en altura, que no presentan diferencias apreciables de rigidez y resistencia entre pisos 
adyacentes. En estos casos, la respuesta total está fuertemente controlada por la respuesta 
en el modo fundamental de vibración y tanto la magnitud de como su distribución 
en la altura pueden aproximarse por las expresiones indicadas anteriormente. En las 
estructuras que no presentan las características de regularidad que se han señalado, la 
norma NCh 433 y otros códigos exigen el uso del análisis modal espectral. 

La norma NCh 433 permite el uso del análisis estático en todas las estructuras de las 
categorías C y D ubicadas en la zona sísmica 1, y en todas las estructuras de no más 
de 5 pisos. También lo permite en aquellas estructuras de no más de 15 pisos que sean 
lo suficientemente rígidas (H/T^ mayor que 40 m/s), y en las cuales la distribución en 
altura de esfuerzos de corte y de momentos volcantes obtenidas del análisis estático 
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no difieren en más de 10% de las distribuciones respectivas obtenidas de un análisis 
modal espectral con igual esfuerzo de corte basal. 

Ejemplo 7.2 

En la tabla siguiente se muestran los períodos y modos de vibración de un edificio 
habitacional de 3 pisos, con una estructuración de muros de albañilería confinada que 
se construirá en la ciudad de Concepción. El análisis se hará según la norma NCh 
433 y el suelo de fundación es de tipo III de acuerdo a dicha norma. Determinar; a) 
El valor de las fuerzas sísmicas horizontales en cada uno de los pisos, de acuerdo 
al análisis estático de la norma NCh 433, b) Las fuerzas horizontales máximas 
asociadas al primer modo de vibrar usando el espectro de diseño de esta norma. 


PISO 

ALTURA DE 

ENTREPISO 

(m) 

PESO 

(ton) 

MODO 1 

T =0,3 seg 

MODO 2 
Tj=0,l seg 

MODOS 
T3=0,05 seg 

3 

2,50 

300 

1,00 

-1,20 

0,60 

2 

2,50 

400 

0,70 

0,80 

-1,20 

1 

2,50 

400 

0,35 

1,00 

1,00 


Solución: 

a) Esfuerzo de corte basal V=I C P 

I = 1,0 (habitacional); P = 1100 ton 


Coeficiente sísmico (zona sísmica III; Ap=0,4g; muros albañilería confinada; R=4); 


C = 


2,75A„ 


í ’p'V 
T 

V 'y 


2,75-0,4 


0,85 

0,3 


xl.8 


= 1,79 


pero de la Tabla 7.5; 

C^ =0,55S^ = 0,55-1,2-0,4 = 0,264 controla 
g 


luego; 


V = 0,264 - 1100 = 290,4 ton 


f 


_ pA> 

EPí^í 


V 




PISO 

p, (ton) 

h,(ni) 

A 

j 

p.A. 

f. (ton) 

3 

300 

7,50 

0,577 

173,1 

146,9 

2 

400 

5,00 

0,239 

95,6 

81,1 

1 

400 

2,50 

0,184 

73,6 

62,4 
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XpA =342,3 

=290,4 ton = V 

b) Fuerzas horizontales máximas asociadas a la respuesta en el primer modo de 
vibración. 

Modo 1: T =0,3 seg 

1 720 
L, =-[300-1 + 400-(0,70+ 0,35)] = — 

M, =-[300-lA 400 -(o, 70 A 0,35")] = — 

Espectro de diseño: 


R =1 + 


■ = 1 + - 


0,30 


T 0 30 

0,10To + -^ 0,075 + — 

“ Rn 4 


= 3 


^al _ -^0 

g gR’ 


^ TP 

1 + 4,5 

T 


0,4 


1 + 4,5 


0,3 

0,75 


1 + 


^ T 

Ti 

T 

V V 


1 + 


0,3 


= 0,3509 




M, 



1^0,75 J 

L. 


M, 

g 


720 

f37“ =300 (1,00)^-0,3509 = 139,1 ton 


720 

= 400 • (0,70)—• 0,3509 = 129,8 ton 


= 400 • (0,35)^ • 0,3509 = 64,9 ton 

=333,8 ton 
j 

La comparación de estos valores con las fuerzas f de la parte (a) permite apreciar el 
grado de aproximación del método de análisis estático. 
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7.6 Respuesta Sísmica Inelástíca 

Ya se ha mencionado que los edificios diseñados para las fuerzas laterales de 
intensidades equivalentes a las especificadas en las normas sísmicas, experimentarán 
incursiones en el rango inelástico del comportamiento durante movimientos sísmicos 
de mediana a gran intensidad. Estrictamente hablando, el método que permite obtener 
la respuesta total a través de una superposición de las contribuciones modales, sólo 
es válido para el análisis de estructuras que experimentan deformaciones que están 
dentro del rango elástico y no puede ser usado para obtener fuerzas laterales de 
diseño que presentan el efecto de sismos de gran intensidad. A pesar de lo anterior, 
se cree que para muchos edificios es posible obtener un resultado con un grado de 
aproximación suficiente, si se usa el método de superposición modal y los espectros 
de diseño reducidos por la ductilidad que puede ofrecer la estructura resistente. 

Se piensa hoy en día que es una tarea difícil el desarrollar métodos simplificados de 
análisis que permitan anticipar la real distribución de esfuerzos que se producirán 
en una estructura durante un evento de gran severidad. La tendencia es usar 
métodos sencillos para dotar a la estructura de una resistencia sísmica a través 
de un dimensionamiento inicial de sus elementos, y verificar su comportamiento 
inelástico realizando análisis en el tiempo para acelerogramas de sismos severos. 
Estas verificaciones deben conducir a eventuales correcciones del dimensionamiento 
inicial o a detallamientos más rigurosos, para que la estructura sea capaz de proveer 
los desplazamientos inelásticos requeridos por dichos sismos sin colapsar. 


7.7 Respuesta Sísmica de Estructuras Tridimensionales. 
Efecto de la Torsión en Planta 

7.7.1 Planteamiento del Problema 

Para introducir el comportamiento tridimensional de las estructuras resistentes de 
los edificios, se analizará el caso de un edificio de un piso con una losa hormigón 
armado al nivel del cielo, en él cual se cuenta con varios elementos resistentes 
aislados. Supóngase que se desea analizar el efecto de una fuerza horizontal estática 
F, representativa de un movimiento sísmico que actúa en la dirección del eje x, 
tal como se muestra en la Fig. 7.14. Se considerará que los elementos resistentes 
presentan resistencia y rigidez, según su plano solamente, despreciándose la 
magnitud de la rigidez en el sentido perpendicular a su plano comparada con la de los 
otros elementos que trabajan en su plano principal. De esta forma, los elementos 1,2, 
3 sólo contribuyen con una rigidez en la dirección x, mientras los elementos 4, 5, 
6 sólo contribuyen en la dirección y (Kj^). La fuerza F actúa en el centro de gravedad 
del peso o masa que se puede suponer concentrado al nivel del cielo. 
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PJlcvacion 


b 



Planta 


X 


Figura 7,14 Modelo tridimensional de un sistema de un piso 


La primera consecuencia de la acción de F es producir un desplazamiento A de la 
losa en la dirección x, relativo al nivel basal, el cual está dado por: 


K,.+K,,+K3, 

La fuerza horizontal, o esfuerzo de corte, que toma cada elemento como consecuencia 
del desplazamiento A es 


= K, A = - 


K. F 


K-ix + Kjx + Kj,; 


i = 1,2,3 


f7 =0 


i = 4,5,6 


(7-27) 


Sin embargo, la fuerza resultante R de F^^, Fj^ de dirección horizontal 
naturalmente, no será coincidente con la línea de acción de F, que se supone actuando 
en el centro de gravedad de las masas de la planta, si la disposición de las rigideces 
en la dirección x no es simétrica respecto a este centro de masas. La ubicación de 
la resultante R se obtiene determinando la coordenada y* del centro de gravedad de 
las fuerzas Fj\ F^^ Fj^ que, de acuerdo a lo indicado en la Ec. 7-28, coincide con el 
centro de rigideces de la planta, entendiendo por este término el centro de gravedad 
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de las rigideces. Obviamente, al ser las fuerzas proporcionales a sus rigideces K.^, 
la fuerza resultante debe pasar por el centro de rigidez. Por lo tanto: 

= - (7.28) 

Ef' E^i. 

i=l i=l 

Por consiguiente, si la resultante de la acción F y la reacción R no coinciden, se 
genera un momento torsional M que hace rotar a la planta en un ángulo 9 . El valor 
del momento torsional, para el caso en que el centro de masas está ubicado en el 
centro geométrico de la planta, se obtiene de (Fig. 7.14): 


M = F-d = FÍy*--^ 


(7-29) 


Cuando la planta trata de girar, todos los elementos resistentes se oponen a la torsión 
puesto que todos ellos tratan de ser desplazados a lo largo de su dirección resistente 
principal. La planta gira en tomo a un punto hasta ahora desconocido, identificado 
como C.R. en la Fig. 7.15, en tomo a un ángulo (p que también deberá determinarse. 
Las fuerzas horizontales que se inducen en cada uno de los elementos resistentes por 
el efecto de la torsión en planta, son de dirección x para los elementos con rigidez 
principal en la dirección x, y de dirección y para los elementos orientados según y. 
Si se supone un sistema de ejes de referencia x, y con origen en el punto C.R., 
el análisis de la Fig. 7.15 permite determinar las fuerzas en los elementos debidas 
solamente al efecto de torsión: 


i = 1,2,3 

Fi'^=(pKi^Xi i = 4,5,6 


(7-30) 


Este sistema de fuerzas debe estar en equilibrio con el momento M aplicado a 
la planta, esto es, la suma de fuerzas según las direcciones x e y debe ser cero, y 
el momento de las fiierzas en tomo a cualquier punto debe ser igual al momento 
aplicado M, o sea: 

XFx= 0: (p(K,,y,+K,,y,+K3j3) = 0 

^Fy= 0: (p(K4yX,-l-K5yX5-l-KgyXg) = 0 

XMcr = 0: (p(K,+ K,J¡ + K,J¡ + + K3^x^ + K,^x^) = M 
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(a) 


(b) 




Figura 7.15 Torsión de la planta 


Las primeras dos ecuaciones permiten concluir que el punto C.R. es el centro de 
rigidez de la planta. Efectivamente, si se desea conocer las coordenadas del centro 
de gravedad de las rigideces con referencia a los ejes x, y, los numeradores de las 
expresiones correspondientes son las cantidades que aparecen entre paréntesis en 
las dos ecuaciones anteriores. Por lo tanto, las coordenadas del centro de rigidez 
respecto a los ejes x, y son ambas nulas. 

La tercera ecuación permite determinar el ángulo de rotación (p; 


(p = 


_M_ 

¿K^yf+¿Ki,xf 


Kj 


(7-31) 


El denominador de la Ec. 7-31, Kj., recibe el nombre de rigidez torsional de la planta. 

Por lo tanto, la fuerza horizontal total en cada elemento se obtiene sumando los efectos 
de la traslación, Ec. 7-27, con los de la torsión, Ecs. 7-30 y 7-31. Debe notarse que 
estos efectos se suman en el caso del elemento 3 (yj < 0) y se restan en el caso de los 
elementos 1 y 2 (yj >0). Por lo tanto, la fuerza horizontal total en cada elemento es; 
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K-ix + K-jx + 


r __ F-(pK,j, i=i,2,3 

Fi=(pKiyXi i = 4,5,6 


(7-32) 


La componente de la fuerza horizontal debida a la torsión es tanto mayor mientras 
más grande sea el ángulo de torsión cp. Este ángulo es directamente proporcional a 
la magnitud de la distancia d entre los centros de rigidez y de masa, e inversamente 
proporcional a la rigidez torsional de la planta ICj.. Por lo tanto los efectos de la 
torsión aumentan con la asimetría de los elementos resistentes y con la disminución 
de la rigidez torsional; si se desean evitar los problemas torsionales, los elementos 
deben disponerse simétricamente y lo más alejado que se pueda del centro de rigidez 
de la planta. Desde el punto de vista sismorresistente, una estructura “sana” es la que 
tiene el menor valor “d” posible, idealmente igual a cero. 

Las conclusiones anteriores, obtenidas de un modelo simple de un piso, también se 
pueden extender a estructuras de varios pisos. Por lo tanto tienen validez general 
desde el punto de vista de la estructuración. 

7.7.2 Respuesta Sísmica Tridimensional 

Cuando se realiza el análisis sísmico de edificios es usual considerar la acción 
sísmica en cada una de las direcciones de resistencia principales de la estructura, en 
forma independiente, para lo cual basta con considerar los modelos planos de cada 
uno de los planos resistentes y sumar las matrices de rigidez de estos planos para 
obtener la rigidez total en cada dirección de análisis. Sin embargo, este análisis es 
válido sólo para el caso en que la acción sísmica y la resultante de las resistencias o 
rigideces coinciden, y no se inducen giros torsionales en las plantas de los edificios. 
La condición anterior es muy difícil de ser cumplida, aun en el caso de coincidencia 
de los centros de masa y de resistencia de cada uno de los pisos, debido a una serie de 
razones; entre estas razones pueden mencionarse posibles componentes torsionales 
del movimiento del suelo, variaciones en las posiciones de las masas y en las 
dimensiones y propiedades usadas para el cálculo de las rigideces, incursiones en el 
rango inelástico de comportamiento de algvmos elementos resistentes, con lo cual se 
modifica la distribución de rigideces estimada de acuerdo al comportamiento lineal- 
elástico, y variaciones en las restricciones de giro provista por las fundaciones y la 
rigidez del suelo respecto a las hipótesis efectuadas en el proceso de análisis. Estas 
razones justifican el uso de un efecto de torsión ficticia, llamada torsión accidental 
y que se analiza más adelante, aun en el caso de edificios absolutamente simétricos. 

Las consideraciones anteriores hacen que la respuesta sísmica real de las estructuras 
incluya normalmente traslaciones según ambas direcciones principales y torsiones en 
cada una de las plantas. Esto hace necesario la consideración de tres grados de libertad 
por cada masa supuestamente concentrada al nivel del cielo de cada piso, esto es, dos 
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componentes ortogonales de desplazamiento horizontal y im ángulo de torsión o giro 
en tomo al eje vertical; estos grados de libertad usualmente se escogen en el centro 
de masas de cada piso. Por consiguiente, im edificio de N pisos tendrá 3N grados de 
libertad y 3N periodos propios y modos normales de vibración. Si la estractura no 
es simétrica, las traslaciones y torsiones estarán acopladas, esto es, im determinado 
modo de vibrar mostrará desplazamientos y giros de cada planta; este acoplamiento 
será tanto mayor mientras mayor sea la excentricidad entre acciones y resistencias. Se 
produce además el problema de periodos propios de valor parecido y la posibilidad 
de tener resonancia entre las respuestas asociadas a los modos de periodo propio 
cercano; esta situación está contemplada en la fórmula de superposición de los valores 
máximos modales de la norma NCh 433 para el análisis modal espectral, pero no es 
posible captarla con las herramientas del análisis estático. No obstante las dificultades 
que se han señalado, el análisis de la respuesta sísmica elástica de tales sistemas 
tridimensionales puede llevarse a cabo sin mayores problemas; el procedimiento 
usual es considerar el movimiento sísmico actuando independientemente según cada 
una de las dos direcciones principales del edificio, y diseñar con las solicitaciones 
más desfavorables que se generan en cada uno de los elementos; en cada uno de los 
dos casos de excitación sísmica, se generan usualmente desplazamientos laterales en 
ambas direcciones y torsiones en cada una de las plantas del edificio. 

7.7.3 Consideración de la Torsión Sísmica en la Norma NCh 433 

El problema de la torsión sísmica elástica ha resultado muy difícil desde el punto 
de vista de la obtención de un modelo sencillo que pueda retener las principales 
características del problema real. Más problemática aún es la capacidad analítica para 
predecir la respuesta torsional cuando se producen incursiones en el rango inelástico 
de comportamiento. Por estas razones, el criterio que se ha adoptado para redactar 
las disposiciones de la norma NCh 433 ha sido evitar o controlar el comportamiento 
torsional, en vez de tratar de predecirlo con las herramientas de análisis. 

En primer término, todos los análisis sísmicos, estático o modal espectral, deben 
utilizar un modelo de la estructura con tres grados de libertad por piso. Con ello se 
consideran automáticamente la excentricidad entre centros de masa y de resistencia 
y la rigidez torsional de las plantas, efectos que se incluyen en lo que se denomina 
torsión natural. Sin embargo, los problemas de resonancia entre modos de período 
cercano o acoplamiento modal que están incorporados en un análisis modal espectral, 
no pueden ser captados a través de im análisis estático. 

El efecto de torsión accidental, descrito en la Sección 7.7.2, debe ser considerado 
en el análisis modal espectral a través de un desplazamiento ficticio de los centros 
de masa de todos los pisos, en dirección perpendicular a la acción sísmica, en una 
magnitud igual al 5% de la dimensión de la planta perpendicular a la acción sísmica. 
La disposición equivalente para el análisis estático consiste en desplazar las fuerzas 
horizontales de cada piso j en la cantidad 
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hi 

±0,10bi^ 

J H 

en que K es la dimensión de la planta del piso j en la dirección perpendicular a la 
acción sísmica, y los términos h. y H son los que se muestran en la Fig. 7.12. 

El cuociente E/H es un factor de reducción, y el uso del factor 0,10 en vez del 
factor 0,05 usado para el análisis modal espectral se fundamenta en un estudio de 
calibración, para lograr que los resultados de ambos tipos de análisis sean lo más 
parecidos posible. 

Finalmente, la disposición más relevante para reducir la magnitud de la respuesta 
torsional de la norma NCh 433 consiste en un control de los ángulos de torsión 
obtenidos con los procedimientos de análisis. En primer término, y con el fin de tener 
estructuras traslacionalmente rígidas, se exige que el desplazamiento de entrepiso de 
cada piso, medido en el centro de masas, sea menor o igual que 0,002 veces la altura 
de entrepiso. Adicionalmente, el desplazamiento de entrepiso de cualquier punto de la 
planta, medido relativamente al desplazamiento del centro de masas, debe ser menor 
o igual que 0,001 veces la altura de entrepiso. Con esta última disposición se limita la 
magnitud del ángulo de torsión entre dos plantas consecutivas y, consecuentemente, 
la importancia de la respuesta torsional en la respuesta sísmica del edificio. 

Ejemplo 7.3 

Un edificio de un piso tiene elementos resistentes dispuestos en planta en la forma que 
se indica en la Fig. E7.3.a. Se indican las rigideces laterales relativas de cada muro 
para una deformación horizontal contenida en su plano. Determinar el porcentaje 
de la fuerza horizontal H que toma cada muro, cuando esta fuerza actúa al nivel del 
cielo en la ubicación y dirección indicadas en la figura. 



Centro 
de rigidez 



(b) 


Figura E7.3 
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Solución: 

Traslación: 


Fuerzas en los elementos: 


3K 


T H 2 

F,^ =2KA = 2K— = -H 
' 3K 3 


3K 3 


Centro de rigidez o ubicación de la resultante R: 

. _ Ka _ a 
^ ~^~3 


Torsión: 

Momento de torsión M = H • — 

6 

Ángulo de torsión 


(p =-^^ 

2K +K 


+ 2Ka" Ka ^ + ^+2 


H- 
_^ 

^Ka^ 

3 


Fuerzas en los elementos: 


' 3 16Ka3 24 


f*=<pkÍ^ = h?!^=ü 

3 16Ka3 24 


R HICa H 

F, = (pKa =-= — I 

^ 16Ka 16 


“16-^ 
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Fuerzas totales: 


Fi=Fi^+F,‘' 


3 24~ 8 ^ 


H H 3H 

- 1 -— ^— 

3 24 8 




Ejemplo 7.4 

En un edificio de un piso con altura de entrepiso igual a 2,50 m, los elementos 
resistentes son muros con rigidez relativa indicada en la Fig. E7.4.a para una 
deformación horizontal contenida en el plano del muro. La fuerza sísmica F se estima 
en 30 ton y el centro de masas se supone coincidente con el centro geométrico de la 
planta. Determinar para una solicitación sísmica de dirección x, el mínimo valor de 
la rigidez K para que esta estructuración satisfaga los requisitos de la norma NCh 
433. Incluir el efecto de la torsión accidental. 


r 


-^- 

F 0,5K 

X 

1.5X j 



I lO^n- 1 



Í0-JI2- i 


T 


A 


,2 


(a) 

Figura E7.4 

Solución: 

Traslación: 


(b) 


F _ 30 20 

1,5K~1,5K~ K 


Momento de torsión: 


M = F • 4 m 


M^^ = 0,10- 12F= l,2Fm 


Torsión accidental: 
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Momento total (caso más desfavorable): 

M = 4 F + 1,2 F = 5,2 F = 156 ton m 
Rigidez torsional (el centro de rigidez C.R. se indica en la Fig. E7.4.b): 

K, = 0,5 K (4^) + K (2^) = 12 K m^ 

Ángulo de torsión: 

(p = ^ = ^(ton/m) Si K (ton/m), cp resulta en radianes 


Desplazamientos: 
i) Centro de masas 


20 


20 52 72 


ipw = — + (p-4 = — H-+ — controla 

K K K K 


^CM — <P • 5 — 


K 


Condición de NCh 433: 


72 

K 


<0,002-2,50 


K> 14.400 ton/m 


ii) Punto más desfavorable de la planta: A 


20 

A^= —+ (p-10 = —+ —= — 


K 

Ay in 130 

AI=(P-10 = — 


20 130 150 ,, ,, 150 72 78 

A. - Afw =-= — <— controla 

KKK KKK 

.y .y 130 65 65 

KKK 


Condición de NCh 433: 


7R 

— <0,001-2,50 
K 


K> 31.200 ton/m 


Luego: 
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7.8 Ejercicios Propuestos 

7.01 ¿Por qué razón el concepto de espectro de respuesta elástica, que en rigor se 
define para un sistema de un grado de libertad, se puede extender al análisis 
de sistemas de varios grados de libertad? 

7.02 Explique físicamente que se entiende por un modo de vibración en un sistema 
de varios grados de libertad, ¿qué elementos caracterizan a cada modo de 
vibrar?, y ¿qué se llama modo fundamental de vibración?. Ejemplifique para 
el caso de un pórtico plano de 10 pisos. 

7.03 ¿Qué importancia matemática tienen los modos de vibrar para la solución del 
sistema de ecuaciones diferenciales que permite obtener los desplazamientos 
horizontales sísmicos de un edificio de varios pisos. 

7.04 Identifique y defina el término que hace que la contribución del modo 
fundamental de vibración sea más importante que la de los otros modos, en la 
respuesta sísmica elástica de un edificio de varios pisos. 

7.05 ¿Por qué no se pueden sumar simplemente las respuestas máximas asociadas 
a cada modo para obtener el máximo de la respuesta total? 

7.06 Explique las ventajas que tiene el usar la fórmula de superposición de la 
norma NCh 433 frente a la raíz cuadrada de la suma de los cuadrados, cuando 
se realiza un análisis modal espectral de un edificio en que se usan tres grados 
de libertad por piso. 

7.07 En la evaluación de la masa o el peso sísmico se considera la totalidad del 
peso propio más un porcentaje de la sobrecarga de uso. ¿Por qué razones no se 
considera la totalidad de la sobrecarga? 

7.08 ¿Por qué se usa un espectro reducido por R* en vez de un espectro elástico sin 
reducción en el análisis sísmico de la norma NCh 433? 

7.09 Indique tres características de la estructura de las cuales depende el factor de 
modificación de la respuesta (R, R^,) que se usa en la norma NCh 433. 

7.10 Frente a dos estructuras de igual tipo de estructuración e igual período natural 
de vibración, una de albañilería armada y la otra de hormigón armado, la 
norma chilena de diseño sísmico especifica que las solicitaciones (fuerzas) 
para diseñar la estructura de albañilería deben ser mayores que las usadas para 
diseñar la de hormigón armado. Explique esta aparente incongruencia, dado 
que la albañilería es un material menos resistente que el hormigón. 
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7.11 Se afirma que las estructuras diseñadas con la norma chilena no deben 
experimentar daños durante sismos moderados, pero que pueden resultar con 
daños como consecuencia de sismos muy severos. Justifique esta afirmación en 
base al espectro de aceleraciones promedio para registros chilenos que se indica. 



7.12 ¿En qué forma considera la norma NCh 433 las características del suelo de 
fundación de una estructura? 

7.13 ¿En qué hecho físico de la respuesta dinámica se basa la distribución de 
esfuerzos laterales que usa el Método de Análisis Estático de la norma NCh 
433? 

7.14 ¿Cuántos y cuáles modos de vibrar considera el Análisis Estático de la norma 
sísmica chilena para calcular el conjunto de fuerzas horizontales de diseño? 

7.15 ¿Cuáles son los dos aspectos de la estructuración de un edificio que deben 
cumplirse, para que tenga validez el método de las fuerzas horizontales 
estáticas de la norma NCh 433?, ¿por qué se deben cumplir? 

7.16 ¿Qué establece el método estático de la norma NCh 433 para proporcionarle a 
las estructuras suficiente resistencia sísmica? 

7.17 ¿Qué relación tiene la respuesta torsional con la fórmula de superposición 
modal que exige la norma NCh 433? 

7.18 ¿Para qué sirve en el diseño sismorresistente conocer el período fundamental 
de vibración de un edificio? 
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7.19 Dos edificios idénticos se construyen en Temuco y en Valdivia. ¿Qué relación 
debe existir entre sus resistencias horizontales (esfuerzo de corte basal) de 
acuerdo a la norma NCh 433. 

7.20 ¿Por qué razón práctica se puede despreciar la contribución de la rigidez de los 
muros en la dirección perpendicular a su plano, en el análisis sísmico de los 
edificios? 

7.21 ¿Qué se entiende por torsión natural y torsión accidental en la respuesta 
sísmica de edificios? 

7.22 ¿Cuáles son los dos aspectos de estructuración a través de los cuales se puede 
minimizar el efecto de la torsión en planta de edificios? 

7.23 ¿Cómo se considera el efecto de la torsión accidental en la norma NCh 433, 
cuando el análisis para determinar los esfuerzos sísmicos se hace a través de 
la superposición de los valores máximos obtenidos para la respuesta en cada 
modo de vibrar? 

7.24 Suponga un sistema de cuatro pisos como el indicado en la figura. Dibuje 
aproximadamente la forma modal asociada al; a) segundo modo de vibración, 
y b) tercer modo de vibración. 



7.25 En el mismo sistema anterior, la respuesta sísmica del tercer piso Uj se ha 
descompuesto en las contribuciones de cada modo. Identifique cuál de ellas 
corresponde al primer modo y cuál al tercer modo, fundamentando su respuesta. 


Modo ? 


v, VV >-* ^ ~ A4VW ' VV -' 

Modo ? 
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126 Para un sistema de dos pisos, se ha determinado la contribución de cada modo 
para el esfuerzo de corte basal que se produce para una determinada excitación 
sísmica. Determine dos estimaciones del esfuerzo de corte basal máximo. 


V (t) 



4Í 

A 

/I íl/ / 


Mo( 

io 

a 

^ t 


Al 


n 









i 

f 

Mní 

1 


In. 


A A / .1^ 


t 


tTtTv 



í í 



7.27 En una estructura de acero de tres pisos, los pesos de cada piso son iguales a 
10 ton. Se conoce la forma del primer modo y la historia de desplazamientos 
del tercer piso para un determinado movimiento sísmico, asociado a la 
respuesta en el primer modo de vibrar. En base a esta información, estime 
aproximadamente el valor máximo del esfuerzo de corte basal asociado a la 
respuesta en el primer modo de vibrar. (Respuesta; Vpj™’‘=2,12 ton) 



o 


10 


20 



476 


Fundamentos de Ingeniería Estructural 


7.28 En una estructura de tres pisos, el peso del piso superior es de 8 ton mientras 
que los pesos de los pisos r y 2“ son de 10 ton cada imo. Se conoce la forma del 
segundo modo de vibrar y la historia de la respuesta del esfuerzo de corte basal 
asociado a la respuesta del segundo modo de vibrar, para im determinado sismo, 
a) Determinar la distribución de fuerzas laterales equivalentes asociadas a la 
respuesta en el segundo modo en el instante t= 14 seg, b) Estimar aproximadamente 
el desplazamiento horizontal del piso superior, asociado a la respuesta en el 2° 
modo de vibrar para el instante t=14 seg. (Respuestas: a) f32(t=14)= -138,7 ton, 
f22(t=14)=93,3 ton, fj2(t=14)=133,3 ton; b) U32(t=14)=61 cm) 



7.29 En un edificio de cuatro pisos se han determinado los modos y períodos de 
vibrar que se indican en la tabla. Si se supone el espectro elástico de diseño 
indicado, determinar: a) La distribución de fuerzas laterales equivalentes 
máximas asociadas al tercer modo de vibrar, b) El esfuerzo de corte basal 
máximo asociado a los primeros dos modos de vibrar. 


PISO 

PESO 

(ton) 

MODO 1 

T =0,13 seg 

MODO 2 

T2=0,04 seg 

MODO 3 

13=0,02 seg 

MODO 4 

1^=0,016 seg 

4 

200 

1,50 

-1,20 

-0,90 

-0,40 

3 

300 

1,10 

0,15 

1,10 

1,00 

2 

300 

0,70 

1,10 

0,25 

-1,30 

1 

300 

0,30 

1,00 

-1,20 

0,80 



0,2 


1.0 
T (s) 
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7.30 Para el mismo edificio de cuatro pisos del ejercicio 7.29, se muestra el 
desplazamiento horizontal del tercer piso para la respuesta sísmica asociada al 
primer modo de vibrar. Determinar: a) El valor del desplazamiento del segundo 
piso en el instante t=l ,0 seg para la respuesta sísmica asociada al primer modo 
de vibrar, b) El máximo valor del esfuerzo de corte basal para la respuesta 
sísmica asociada al primer modo de vibrar. (Respuestas: a) U2(t=l,0)= -0,57 
mm; b) Vg,"'“=503,8ton) 



7.31 En una estructura de dos pisos se conocen los pesos de cada piso y los modos 
de vibrar que se indican en la figura. Se conocen además las respuestas en el 
tiempo para los esfuerzos de corte básales asociados a cada uno de los modos 
de vibrar. En base a la información entregada determine los valores de las 
fuerzas laterales equivalentes en cada uno de los pisos en el instante t=5 seg. 
(Respuesta: f2=71,2 ton; fj=-3 ton) 


Peso=50 (l) 


PcsQ = 100 (t) 



Modo 1 Modo 2 
= $^ = - 0.0 


4 ) = 0,4 


Esfuerzo de corte basal 
V (t) 


100- 

50- 

ú 



t- 

Modo ^ 



J\j 

\\Ví 

L 
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V 

t (s) 
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7.32 El gráfico de la figura muestra el espectro idealizado para movimientos sísmicos 
con diferente aceleración máxima a para estructuras con diferente factor de 
ductilidad p. Si se supone que las estructuras diseñadas en Chile tienen una 
resistencia máxima igual a dos veces la resistencia especificada en el análisis 
estático de la norma NCh 433, estime el factor de ductilidad que requeriría 
un movimiento sísmico con aceleración máxima 0,30g en una estructura con 
período fimdamental de 0,20 seg, ubicada en un suelo tipo III, zona sísmica 2. 



7.33 Los datos que se entregan a continuación corresponden a un edificio 
habitacional de albañilería armada de 4 pisos, construido en la comuna de 
Ñuñoa. El edificio es simétrico en la dirección que se está analizando y 
presenta las características dinámicas que se indican. 


PISO 

ALTURA 

DE PISO 
(m) 

PESO 

(ton) 

MODO 1 

T =0,128seg 

MODO 2 
12=0,0385 seg 

MODO 3 
13 =0,0227 seg 

MODO 4 

T,=0,0181 seg 

4 

2,60 

206 

1,450 

-1,195 

-0,910 

-0,385 

3 

2,60 

293 

1,099 

0,165 

1,127 

0,969 

2 

2,60 

293 

0,716 

1,092 

0,254 

-1,294 

1 

3,00 

306 

0,332 

1,041 

-1,190 

0,829 


a) Determinar la distribución de fuerzas laterales equivalentes máximas y el 
esfuerzo de corte basal asociados a la respuesta en cada uno de los modos de 
vibrar, usando para ello el espectro de la norma chilena NCh 433; b) Estimar 
el valor máximo del esfuerzo de corte basal de acuerdo al espectro de la norma 
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chilena; c) Obtener el esfuerzo de corte basal y la distribución de las fuerzas 
laterales equivalentes de acuerdo al análisis estático de la norma chilena NCh 
433. Comparar el resultado con lo obtenido en las partes a) y b); d) Use como 
elemento de decisión el esfuerzo de corte basal, y suponga que la estructura 
tiene una resistencia máxima igual a 1,5 veces la resistencia que especifica 
el método de análisis estático de la norma NCh 433. Suponga además que 
la respuesta estructural puede representarse por aquella asociada al modo 
fundamental de vibración. Usando el espectro idealizado del Ejercicio 7.32, 
estime el factor de ductilidad que requeriría un eventual movimiento sísmico 
en Santiago con aceleración máxima de 0,20g. Efectúe la misma estimación si 
la aceleración máxima es 0,08g. 

7.34 En un edificio de cuatro pisos se han determinado los modos y períodos de 
vibrar que se indican en la tabla. El edificio se ve sometido a un evento sísmico 
cuyo espectro elástico se puede idealizar en la forma indicada en la figura. Si se 
sabe que el edificio tiene una resistencia máxima representada por el esfuerzo 
de corte basal V^=0,30P, en que P es el peso total, estime si el comportamiento 
estructural durante dicho movimiento sísmico será totalmente elástico o tendrá 
incursiones en el rango inelástico. (Respuesta: R =330 ton<V ™=‘=444 4 ton, 
por lo tanto habrán incursiones en el rango inelástico) 


PISO 

PESO 

(ton) 

MODO 1 
T=0,13 seg 

MODO 2 
1^=0,04 seg 

MODO 3 
13 = 0,02 seg 

MODO 4 
T^=0,016seg 

4 

200 

1,50 

- 1,20 

-0,90 

-0,40 

3 

300 

1,05 

0,20 

1,00 

1,00 

2 

300 

0,65 

1,10 

0,30 

-1,30 

1 

300 

0,30 

0,90 

- 1,20 

0,80 
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7.35 La estructura resistente de un monumento consiste en dos muros de hormigón 
armado en cada dirección, cada uno de 2 m de longitud y 0,20 m de espesor. El 
monumento pesa 25 ton y el módulo de elasticidad del hormigón es 250 ton/ 
cml Si el sistema se idealiza como uno de un grado de libertad, determinar 
cuál es la mínima resistencia horizontal en toneladas que deben tener los muros 
si ellos se diseñan con la actual norma NCh 433. Suponga un coeficiente de 
importancia estructural 1=1,0, un suelo tipo III y zona sísmica 3. 



15in 


2 





7.36 En un edificio de 6 pisos, todos los pisos tienen peso 350 ton y todas las alturas 
de entrepiso son de 2,60 m. Las características de los tres primeros modos de 
vibrar se indican en la tabla. El edificio está fundado en un suelo tipo II, y en 
zona sísmica 3 para el uso de la norma NCh4330f.96. El edificio experimenta 
un movimiento sísmico cuyo espectro elástico de diseño se indica en la figura; 
a) Entregue una estimación del máximo esfuerzo de corte basal en base a los 
valores de los tres modos de vibrar indicados, b) Si se supone que este edificio 
tiene una resistencia lateral máxima (esfuerzo de corte basal) igual a 2 veces la 
resistencia especificada en el análisis estático de la norma NCh 433, ¿qué tipo 
de comportamiento, elástico o inelástico, se puede esperar para este edificio? 
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T (s) 


7.37 Suponga que la resistencia sísmica máxima (o esfuerzo de corte basal) de 
una estructura de un edificio de oficinas es igual a 2,5 veces la resistencia 
especificada en el análisis estático de la norma NCh 433 con un suelo tipo 
III, zona sísmica 2, y factor R=7. ¿Qué tipo de comportamiento, elástico o 
inelástico se esperaría en la estructura, si el espectro del sismo futuro es el 
indicado en la figura en que la aceleración máxima es a^^^=0,30g?; a) para una 
estructura con período T=0,3 seg, y b) para una estructura con período T=0,9 
seg. En el caso de esperar comportamiento inelástico, indicar aproximadamente 
el factor de ductilidad requerido por este sismo. 



T (s) 
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7.38 Un edificio de oficinas construido en el centro de Viña del Mar (suelo tipo 
III), tiene como sistema típico el pórtico de hormigón armado (R=7) que se 
indica en la figura. El edificio tiene una resistencia lateral máxima igual a 1,5 
veces la determinada por el esfuerzo de corte basal del análisis estático de 
la norma NCh4330f.96. Si el edificio experimenta un movimiento sísmico 
con a_^^=0,35g, cuyos espectros elástico e inelástico se indican en la figura, 
determinar si durante este evento el comportamiento de la estructura se 
mantendrá o no dentro del rango elástico. 


Ordenada de Jos Espectros 



T [s] 
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7.39 La figura muestra la planta y elevación de un edificio para una universidad 
privada destinado a salas de clases, que se va a construir en La Serena en 
un suelo de fundación tipo 111. El edificio consulta dos pórticos idénticos 
de hormigón armado en la dirección x, y el período fundamental en dicha 
dirección se ha estimado en 0,4 seg. Los pesos totales de cada piso son Pj=150 
ton, P2=120 ton, P3=100 ton (1 es el primer piso). Determinar las fuerzas 
horizontales con que debe realizarse el análisis sísmico de cada pórtico (A ó 
B) para el análisis sísmico en la dirección x. (Respuesta: f3=18,l ton, f2=9,0 
ton, f|=10,2 ton) 



Elevación 
Pórticos 
A y B 


Planta 


7.40 El proyecto de un edificio para un colegio en la ciudad de Ovalle, tiene 3 pisos 
y una estructuración de pórticos de hormigón armado. El suelo de fundación 
es blando, tipo III, de acuerdo a la clasificación de la norma. Para la respuesta 
sísmica en la dirección transversal del edificio usar la Tabla del Ejemplo 7.2 
(no hay torsión), a) Determine el esfuerzo de corte basal para diseñar el edificio 
usando el análisis estático de la norma NCh4330f.96, para un análisis sísmico 
en la dirección transversal del edificio, b) Si se usa un análisis modal espectral 
con el espectro de diseño de la norma NCh4330f.96, empleando la fórmula 
de la raíz cuadrada de la suma de los cuadrados de las contribuciones de cada 
modo para estimar el valor máximo, determinar el esfuerzo de corte basal 
de diseño para un análisis sísmico en la dirección transversal. (Respuesta: a) 
V„=221,8 ton; b) V„"’“^=306,2 ton) 
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7.41 En un edificio de un piso con centro de masas ubicado en el centro geométrico 
de la planta, se indica la rigidez de cada muro para una fuerza horizontal 
contenida en su plano (K=10 ton/cm). Para una acción sísmica de dirección 
Y con fuerza sísmica F, determine el porcentaje de F con que debe diseñarse 
cada muro, de acuerdo a las disposiciones de la norma NCh 433. (Respuesta: 
murol=0,454F, muro2=0,091F, muro3=0,545F, muro4=F; el muro4 no toma 
esfuerzo por torsión) 



7.42 Suponga que en la estructura de un piso, que tiene las mismas características 
de peso y dimensiones que el Ejercicio 6.28.a, actúa una fuerza horizontal F a 
lo largo del eje Y, de magnitud igual al 12% del peso que se puede considerar 
concentrado al nivel del cielo de la estructura. Los módulos de elasticidad 
de los materiales son 250.000 kg/cm^ para el hormigón armado y 30.000 kg/ 
cm^para la albañilería confinada. En caso de ser necesario use todos los datos 
indicados en el enunciado del Ejercicio 6.28 a). Usando las disposiciones de 
torsión accidental del análisis estático de la norma NCh 433, determinar: a) El 
desplazamiento A de la planta en la dirección Y y el ángulo de giro en tomo 
al centro de rigidez, b) Las fuerzas horizontales en los elementos debido a 
traslación, a la torsión en planta y a los dos efectos combinados. 

7.43 Repita el Ejercicio 7.42 para el caso de la estructura del Ejercicio 6.28.b. 
Efectuar el análisis tanto para la fuerza F actuando a lo largo del eje X como 
para el caso en que actúa a lo largo del eje Y. En ambos casos, la magnitud de 
F es igual a 12% del peso que se puede considerar concentrado al nivel del 
cielo de la estructura. 
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7.44 Considere para cada parte del ejercicio el edificio asociado a la letra 
correspondiente, para las cuales se muestra la disposición en planta que ellos 
poseen. Se indican las rigideces laterales relativas de cada muro para una 
deformación horizontal contenida en su plano, a) Determinar las componentes 
de desplazamiento que experimenta la esquina A cuando actúa la fuerza 
horizontal F al nivel del cielo del edificio, b) Determinar el desplazamiento 
de la planta y la magnitud del ángulo de torsión, c) Determinar las fuerzas 
horizontales en cada muro, en función del valor de la fuerza solicitante F. 
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7.45 Un edificio de un piso cuya planta se indica en la figura, tiene un peso de 
120 ton considerado al nivel del cielo y altura de entrepiso igual a 2,40 m. 
Todos los muros son de albañilería de 20 cm de espesor, longitud 1,20 m y 
E=25 ton/cm^, y pueden considerarse empotrados en su base y libres en el 
extremo superior. En el lugar donde se encuentra el edificio ocurre un sismo. 
Si la fuerza sísmica al nivel de cielo se estima en 30 ton y el centro de masas 
se supone coincidente con el centro geométrico de la planta, verifique si el 
desplazamiento de la esquina del edificio satisface los requerimientos de 
deformación de la norma NCh 433. Incluya el efecto de la torsión accidental. 
(Respuesta; valor límite=0,24 cm, A=0,0166 cm, satisface) 



7.46 


En un edificio de un piso con altura de entrepiso igual a 2,50 m, los elementos 
resistentes son de hormigón armado con E=200 ton/cml La rigidez en el 
plano de cada muro se puede estimar por medio de la expresión indicada, en 
que b es el espesor del muro, d su longitud y h la altura de entrepiso. La fuerza 
sísmica F se estima de 25 ton y el centro de masas se supone coincidente con 
el centro geométrico de la planta. Determinar, para una solicitación sísmica 
de dirección X, el mínimo valor del espesor b de los muros (igual para todos 
ellos) para que esta estructuración satisfaga los requisitos de la norma NCh 


433. (Respuesta: b>35 cm) 
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7.47 Un edificio de un piso tiene los elementos resistentes dispuestos en planta 
en la forma indicada en la figura; las rigideces de cada muro para una 
deformación contenida en el plano del muro se han obtenido por separado y 
se ha determinado K=50 ton/cm. También se sabe que la fuerza sísmica que 
actúa al nivel del cielo en las direcciones X ó Y es F=15 ton. Determinar si 
esta planta satisface los límites de deformación estipulados en la norma NCh 
433, si se supone que el centro geométrico O coincide con el centro de masas 
a nivel del cielo. La altura de entrepiso es de 2,20 m. Comience con el análisis 
sísmico en la dirección Y. (Respuesta: en Y (punto A)=A^'^-Aq''= 0,225 cm, 
límite=0,22 cm, no cumple) 





VIII. _ 

ESTRUCTURACIÓN 
Y DISEÑO 

SISMORRESISTENTE 
DE ESTRUCTURAS 


8.1 Tipos de Estructuración para la Edificación en Altura 

L a estructura resistente de un edificio es el esqueleto destinado a transmitir las 
solicitaciones desde el punto en que se generan al terreno de fundación. 

En un país sísmico como Chile, la estructura resistente debe transmitir al terreno dos 
tipos de solicitaciones: las verticales o gravitacionales, provenientes principalmente 
del peso propio y de las sobrecargas de uso; y las laterales u horizontales, provenientes 
de acciones eventuales como el sismo y el viento. 

Los elementos resistentes que transmiten cargas verticales son las losas, vigas, 
columnas y muros. A estos elementos hay que agregar las fundaciones, que son 
los ensanchamientos que experimenta el esqueleto resistente en su parte inferior 
con el fin de disminuir el nivel de las tensiones que se transmiten al terreno. Los 
elementos que transmiten cargas horizontales son las losas (a través del trabajo en 
su plano), vigas, columnas y muros, pero la forma en que trabajan estos elementos 
en este caso es diferente al caso de las cargas verticales. En la Fig. 8.1 se muestran 
cualitativamente los diagramas de momento flector para el caso de una estructura de 
pórticos para ambos tipos de solicitaciones, ya que éste es el esfuerzo interno que 
controla el diseño en este tipo de estructuración. Se puede observar como varía la 
distribución de momentos para ambos casos, así como también es distinto el esfuerzo 
axial que actúa sobre las columnas. En lo que sigue a continuación, la discusión se 
limita a la estructuración para transmitir cargas horizontales. 

Existen dos tipos básicos de estructuraciones para absorber los esfuerzos generados 
por los movimientos sísmicos del suelo. Una es la estructuración de pórticos formada 
por vigas y columnas, y la otra es la estructuración de muros, los cuales pueden 
consultar o no dinteles o vigas de acoplamiento. En ambos casos, es muy ventajoso 
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el uso de losas para que desarrollen la función de diafragma rígido al nivel del cielo 
de cada piso, ya que con ello es posible incorporar a todos los elementos resistentes, 
columnas o muros, a la función de resistir los esfuerzos horizontales (esfuerzo de 
corte) que solicitan cada piso del edificio. 

En la estructuración de pórticos sometidos a esfuerzos horizontales, que se muestra 
en la Fig. 8.2.a, tanto las vigas como las columnas trabajan principalmente a flexión, y 
en forma secundaria al esfuerzo de corte, con una importante incidencia del esfuerzo 
axial en el caso de las columnas. 



(a) (b) 


Figura 8.1 Diagramas de momento fleetor para una estmctura de pórticos: a) Cargas 
verticales, b) Cargas horizontales 

En la estructuración de muros, estos elementos tienen una solicitación predominante 
de esfuerzo de corte, aunque también tienen un trabajo significativo en flexo- 
compresión. Los elementos de acoplamiento, sean vigas o dinteles, trabajan 
fuertemente al esfuerzo de corte y a flexión. Se puede distinguir entre el caso de 
muros en voladizo (Fig. 8.2.b) y el de muros acoplados por dinteles (Fig. 8.2.c). En la 
estructuración de muros en voladizo, la función de las losas se limita a compatibilizar 
las deformaciones horizontales de los muros, de modo que el momento volcante de 
la solicitación es resistido por los momentos en las bases de los muros, los cuales 
están influenciados por el esfuerzo axial que proviene de las cargas verticales. En la 
estructuración de muros acoplados, los dinteles son capaces de desarrollar valores 
significativos de momento fleetor en las secciones de unión con los muros, lo cual 
implica la presencia de esfuerzo de corte en estos dinteles, tal como se indica en la 
Fig. 8.2.C. El desarrollo de estos esfuerzos de corte en los dinteles implica generar 
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tracciones y compresiones en los muros con lo cual se crea una pareja de fuerzas que 
también contribuye a resistir el momento volcante, además de los momentos en la 
base de los muros. Esto hace que la estructuración de muros acoplados presente mayor 
rigidez y resistencia que la de muros en voladizo. Es muy usual que la falla sísmica 
se produzca por esfuerzo de corte en los dinteles, a través de grietas diagonales 
en estos elementos; en tal caso, se pierde el mecanismo resistente provisto por los 
dinteles y el sistema se transforma en uno de muros en voladizo. 


viga columna 


losa 


dintel de 
acoplamiento 


— 

y 








(a) Pórtico 



(b) Muros 

en voladizo 


(c) Muros 

acoplados 


Figura 8.2 Tipos de estmcturaciones para cargas horizontales 


Es importante considerar en la estructuración la incidencia que pueden tener las cajas 
de ascensores, el núcleo de la caja-escalera y las escaleras mismas en la rigidez del 
esqueleto resistente. Es muy corriente que estos elementos pasen a formar parte de la 
estructuración y afecten la simetría en planta del resto de los elementos resistentes. 
Por otra parte, las escaleras mismas producen una abertura en la losa, que puede 
alterar la rigidez de este diafragma para el trabajo en su plano. 

En la práctica, los dos tipos de estructuración básica que se han discutido se 
pueden presentar combinados. Sin embargo, la rigidez lateral de pórticos y muros 
es muy diferente, lo cual implica que la introducción de muy pocos muros en una 
estructuración de pórticos hace que los muros pasen a absorber la casi totalidad 
de las cargas horizontales ya que su rigidez frente a este tipo de cargas es mucho 
mayor. La deformación lateral de ambos tipos como función de la altura también 
es diferente, lo cual implica que, al compatibilizar las deformaciones de ellos, los 
muros tiendan a tomar una mayor proporción de la carga en los niveles inferiores, y 
lo inverso suceda en los niveles superiores. 
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8.2 Ventajas y Desventajas de los Diferentes Tipos 
de Estructuración 

La estructuración de muros resistentes presenta grandes ventajas sismorresistentes, 
puesto que conforma sistemas que son muy difíciles de colapsar, al mismo tiempo 
que los muros proveen un eficiente control de las deformaciones laterales debido a 
su considerable rigidez lateral. Con ello se minimizan los daños en elementos no 
estructurales y en el equipamiento del edificio. Este último aspecto también hace que 
se inhiba la aparición de otros efectos secundarios, que no se consideran comúnmente 
en el análisis, como el efecto P-A, ésto es, la aparición de esfuerzos adicionales 
producidos por las cargas verticales actuando en los desplazamientos horizontales 
de la estructura. Estas ventajas superan largamente el aspecto desfavorable que 
representa su alta rigidez, bajo período fundamental de vibración y atracción de 
esfuerzos sísmicos mayores, ya que simultáneamente, las estructuraciones de muros 
presentan una significativa resistencia lateral. 

Por otra parte, la estructuración de pórticos proporciona estructuras más flexibles, que 
atraen menores esfuerzos sísmicos, y que presentan la ventaja arquitectónica de plantas 
libres. Sin embargo, estas estructuras son muy deformables, lo cual produce problemas 
en los elementos no estructurales, y tienen posibilidad de colapsar frente a sismos de 
gran severidad, tal como quedó dramáticamente expuesto durante el sismo de Ciudad 
de México de septiembre 1985, y en menor grado en los sismos de San Salvador en 
octubre de 1986, Loma Prieta en octubre de 1989 y Northridge en enero de 1994. 

Otro aspecto que ha resultado muy ventajoso con el uso de la estructuración de 
muros, es el que ha ofrecido al mundo la experiencia chilena. En nuestro país se han 
usado tradicionalmente edificios estructurados en base a muros, con densidades de 
muros respecto al área de la planta de: 

1,5% a 4,5% para edificios de hormigón armado de 5 a 23 pisos y de 

3,5% a 5% para edificios de albañilería de 3 y 4 pisos. 

Los valores anteriores se refieren a porcentajes en cada una de las direcciones 
principales del edificio, los cuales no son en general iguales como en teoría debiera ser. 
Estas densidades de muros, unidos a la sana práctica de usar plantas razonablemente 
simétricas o con buena rigidez torsional, han producido estructuraciones que 
tuvieron un muy buen comportamiento durante el sismo de marzo de 1985, a pesar 
que las normas utilizadas para diseñarlos eran poco sofisticadas y el proceso de 
inspección de construcción muy poco estricto. El comportamiento de los edificios 
dmante dicho sismo revela que las deformaciones de los elementos estructurales se 
mantuvieron esencialmente dentro del rango elástico de comportamiento. Este es 
un resultado que muchos países sísmicos de gran desarrollo desearían poder ofrecer 
al mundo después de un movimiento sísmico de gran severidad como el de marzo 
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de 1985, pero que en la práctica no se ha repetido en los sismos posteriores a dicha 
fecha ocurridos en otras partes del mundo, (Ciudad de México, 1985; San Salvador, 
1986; Afganistán, 1988; Loma Prieta, 1989; Northridge, 1994; Kobe, 1995; Turquía, 
1999;Taiwan, 1999). No obstante lo anterior, es un hecho que las características 
deseables de las estructuraciones de los edificios chilenos están disminuyendo con 
posterioridad a 1985, con consecuencias desfavorables en febrero 2010 en algunos 
edificios recientemente construidos que presentaron daños inaceptables. Esto es 
posible porque las disposiciones de la norma NCh 433 no obligan al uso de las 
cantidades de muros que se han usado hasta 1985. Es indispensable que nuestros 
arquitectos e ingenieros mantengan la tradición anterior a 1985 al proyectar sus 
edificios y dediquen la atención suficiente a ciertos detalles de estructuración y 
dimensionamiento, mientras no existan estudios que permitan disminuir dichos 
estándares con la seguridad que el comportamiento sísmico de nuestros edificios se 
mantendrá en los niveles exitosos exhibidos en marzo de 1985. 

8.3 Requisitos de Regularidad Estructural 

La regularidad estructural puede definirse como la propiedad de presentar una razón 
demanda/provisión, de resistencia o ductilidad, que sea uniforme a través del proceso 
de transmisión de los esfuerzos sísmicos desde el punto en que ellos se generan hasta 
que son entregados al suelo de fundación. Esto es análogo a tener eslabones de igual 
resistencia o capacidad de deformación inelástica a lo largo de una cadena. Con ello 
se evita que se produzcan puntos débiles, que inexorablemente serán detectados por 
un sismo, donde se concentre la disipación de energía y el daño durante eventos 
sísmicos de gran intensidad. 

a) Regularidad de la Estructuración en Vertical 

Cualesquiera sea el tipo de estructuración que se adopte en un edificio, es muy 
importante que se mantenga una regularidad en vertical de la distribución de masas, 
de rigidez lateral y de resistencia lateral, con valores que vayan aumentando hacia la 
base del edificio. Esto permite que el modo fundamental de vibración se aproxime 
a una línea recta, lo cual hace que la distribución de fuerzas laterales del método de 
análisis estático se aproxime bastante a la distribución real. Más importante aún, y 
considerando que las demandas sísmicas crecen hacia al nivel basal, es evitar que 
se produzcan demandas concentradas de ductilidad en los puntos de transición, o 
puntos débiles, y eventuales fallas locales durante sismos severos. 

Aspectos que van contra esta recomendación son el uso de pisos blandos (de menor 
rigidez), aberturas grandes o cambios de sección en muros en los niveles inferiores, 
interrupción de muros, columnas o vigas, aberturas grandes en losas, cambios 
bruscos en las secciones de columnas y muros en pisos adyacentes, el uso de pisos 
notablemente más altos o más bajos que los pisos adyacentes, o cambios bruscos en 
las dimensiones de la planta. 
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b) Regularidad de la Estructuración en Planta 

Debe procurarse que la distribución de las rigideces de los elementos en una planta 
sea lo más simétrica posible y le proporcione a la planta ima alta rigidez frente a giros 
torsionales. Ambos efectos disminuirán los esfuerzos debidos a la torsión en planta. 
Otra recomendación importante es tratar de lograr que las rigideces de una planta 
en ambas direcciones principales, tengan valores lo más balanceados o parecidos 
posible, puesto que la acción sísmica puede actuar indistintamente en cualquiera 
dirección. 

El problema de la torsión no ha sido resuelto satisfactoriamente en los métodos 
de análisis simplificados que están disponibles para uso práctico; además, existe 
incertidumbre respecto a la magnitud de la torsión en planta que puede afectar a una 
estructura. Esto hace necesario ser muy prudentes en la distribución en planta de los 
elementos resistentes, a fin de minimizar lo más posible este efecto. Por esta razón, 
plantas en forma de C, T, L o + (cruz) no son aconsejables bajo el punto de vista 
de la torsión en planta. En estos casos es conveniente separar estructuralmente los 
cuerpos con el fin de dejar plantas rectangulares que respondan independientemente 
frente a un sismo. 

Además, la presencia de excentricidades importantes entre centros de masa y centros 
de rigidez, cualesquiera sea su definición, hace que los modos de vibrar presenten 
acoplamientos entre desplazamientos laterales y giros; con esto, el modo fundamental 
puede ser muy diferente de la forma lineal que está implícita en la distribución de 
fuerzas laterales del método de análisis estático, con la consiguiente desvinculación 
entre los resultados de este método y los esfuerzos internos máximos que realmente 
se desarrollan en los elementos durante un sismo. 


8.4 Diseño de Elementos no Intencionalmente Estructurales 

Se entiende por estos elementos aquellos que no forman parte de la estructura 
resistente, pero que pueden llegar a recibir solicitaciones sísmicas en caso que 
no se tomen las precauciones correspondientes. El problema no sólo radica en 
la destrucción de estos elementos, al tomar esfuerzos para los que no han sido 
diseñados, sino que también en la posibilidad que ellos cambien la respuesta 
sísmica de elementos estructurales o de la estructura completa, produciendo 
un comportamiento diferente del anticipado en las etapas de análisis y 
dimensionamiento. Este es un problema real, que se repite con frecuencia 
durante el comportamiento sísmico de las construcciones, produciendo muchas 
veces cuantiosas pérdidas económicas, como por ejemplo, el uso de muros no 
estructurales, o tabiques que reducen la altura libre de algunas de las columnas 
de un pórtico, aumentando su rigidez o cambiando su tipo de comportamiento. 
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o que alteran la disposición de elementos resistentes de una planta. La moraleja 
que han dejado estas experiencias es la siguiente: o el elemento no estructural se 
desliga apropiadamente de la estructura resistente, o se diseña para absorber las 
solicitaciones que resulten de su incorporación a la estructura resistente. 

La disposición de la norma NCh 433 para proteger el daño en elementos no 
estructurales es la limitación de las deformaciones horizontales de entrepiso, medida 
en el centro de masas, a 0,002 veces la altura de entrepiso. Este es un valor práctico, 
refrendado por el satisfactorio comportamiento de los edificios estructurados con 
muros, y que se obtiene del cálculo de las deformaciones usando los métodos de 
análisis establecidos en dicha norma. Es exigible a todo tipo de estructuraciones, a 
pesar que es más problemático de satisfacer en una estructuración de pórticos que 
en una de muros. 


8.5 Separaciones de Edificios o de Partes Independientes 
de un Mismo Edificio 

Las estructuras que son independientes deben quedar suficientemente separadas, a fin 
de permitir que sus respuestas dinámicas durante el sismo puedan desarrollarse sin 
interferencia y de acuerdo a la forma que ha sido considerada en el análisis. Si no se 
usa una separación suficiente, las diferentes características dinámicas de estructuras 
vecinas pueden producir choques entre ellas, o bien que una estructura se apoye 
en otra más rígida con el consiguiente traspaso de esfuerzos por la introducción 
de limitaciones de deformación no contempladas en el análisis. La experiencia del 
terremoto de Ciudad de México de septiembre de 1985 dejó claras evidencias de 
estos problemas. 

La norma NCh 433 establece que la distancia D. del piso j al plano medianero del 
sitio debe cumplir las siguientes condiciones: 


R73 veces el desplazamiento del piso calculado con las fuerzas 
laterales de diseño 


D > 

j 


0,002 veces la altura del piso j sobre el nivel basal 


1,5 cm 


La separación entre dos edificios contiguos en cada nivel no debe ser inferior al 
doble de los valores establecidos anteriormente. La separación entre dos partes 
independientes de un mismo edificio debe ser mayor que la suma de los valores 
obtenidos de la primera condición o el doble de los establecidos en la segunda y 
tercera condiciones. 
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Estas separaciones no se aplican a las fundaciones. El espacio libre entre edificios 
debe quedar libre de cualquier material que pueda eventualmente anular el efecto de 
la separación. 

La razón de amplificar por R73 las deformaciones calculadas con los métodos de la 
norma NCh 433, se debe a que estos métodos representan acciones sísmicas reducidas 
por el factor R. Se ha demostrado que, en los edificios más flexibles, la deformación 
horizontal inelástica máxima que demanda un sismo severo es muy semejante al valor 
que demandaría el mismo sismo suponiendo comportamiento elástico de la estructura. 
Por lo tanto y en rigor, las deformaciones calculadas con los métodos de la norma 
debieran multiplicarse por R* para tener una correcta estimación de las deformaciones 
inelásticas máximas. Sin embargo, en los edificios chilenos se ha usado con bastante 
éxito un factor de amplificación muy parecido a R73, éxito que se debe probablemente 
al uso predominante de la estructuración de muros; esta es la razón que se ha tenido en 
cuenta para mantener el factor R73 en la actual norma NCh 433. 


8.6 Sistemas sin Diafragma Rígido. Función de las Cadenas 

La función sísmica de las losas, o acción de diafragma, consiste en compatibilizar 
los desplazamientos horizontales de los elementos resistentes con los tres grados de 
libertad de la planta, a través del uso de la considerable rigidez que las losas tienen 
en su plano. 

Cuando las losas tienen aberturas importantes que comprometen la rigidez de su 
función de diafragma, es necesario aumentar los grados de libertad por piso e incluir 
la flexibilidad del diafragma en las relaciones cinemáticas que deben guardar estos 
grados de libertad. Hoy en día ya existen programas computacíonales que permiten 
idealizar este efecto e incorporarlo en el análisis sísmico. La flexibilidad del diafragma 
representa una distribución del esfuerzo de corte entre los elementos que componen 
una planta, que es diferente a la distribución que se obtiene con un diafragma rígido. 

Un caso extremo de la situación anterior está representado por los edificios que no 
tienen losa, y en que la única acción de diafragma es la desarrollada por la estructura 
de la techumbre. Esta es generalmente una estructura flexible en cuanto a su acción 
en el plano horizontal, y se considera que no tiene la rigidez suficiente para distribuir 
esfuerzos de corte entre los elementos resistentes que componen una planta. En este 
caso, la acción sísmica sobre los muros se genera en los puntos en que se encuentran 
ubicadas las masas, y se da el caso de muros que reciben directamente la descarga 
del peso de la techumbre y sobre los cuales se ejerce una acción sísmica, y de otros 
muros que no reciben carga de techumbre y en los que la acción sísmica sólo se debe 
al peso propio del muro. 
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Por lo tanto, el peso de la techumbre y su correspondiente acción sísmica actúan 
al nivel superior de ciertos muros solamente, mientras que el sistema estructural 
responde esencialmente a través de sus muros, interconectados en su nivel superior 
por medio de las cadenas de amarre. Si la acción sísmica es coincidente con la 
dirección de un cierto muro, la línea resistente a la que pertenece el muro debe 
tomar las fuerzas de diseño y distribuirla entre los muros que componen esta línea 
en proporción a sus rigideces. Si la acción sísmica es perpendicular a la dirección 
del muro, la cadena superior transmitirá las fuerzas sísmicas a otras líneas resistentes 
ortogonales a través de una acción de flexión contenida en un plano horizontal; en 
este último caso los pilares de borde y las cadenas sirven además de elementos en 
los que se apoya el muro para la acción perpendicular a su plano. Para el adecuado 
trabajo de esta cadena, es importante el anclaje de ella a las cadenas ortogonales 
ubicadas sobre los muros a los que está transmitiendo el esfuerzo sísmico. La Fig. 8.3 
muestra como los muros que son paralelos a la acción sísmica son los que finalmente 
son responsables de transmitir las fuerzas sísmicas al suelo de fundación. 




Figura 8.3 Distribución de esfuerzos en sistemas sin diafragma rígido 

De la discusión anterior debe quedar claro que la acción de las cadenas es de tipo axial 
para la acción sísmica paralela a la de la línea resistente, y de tipo horizontal para la 
acción sísmica perpendicular a la de la línea resistente. Es importante darse cuenta 
que la acción de flexión de las cadenas no se desarrolla en su plano vertical sino que en 
su plano horizontal, y que la dimensión de la sección más importante para el trabajo 
de la cadena es su ancho o dimensión horizontal en vez de su altura o dimensión 
vertical. Las dimensiones de la sección y el refuerzo de las cadenas dependen en 
forma significativa de la distancia a que se encuentran los muros ortogonales a los 
cuales se traspasan los esfuerzos sísmicos para la acción perpendicular al muro 
considerado. Un aspecto importante es verificar que la deformación horizontal de las 
cadenas durante esta acción de flexión, sea compatible con la deformación que puede 
experimentar el muro antes de Asurarse; por esta razón, el uso de cadenas metálicas 
para muros de albañilería es inconveniente, puesto que la cadena es demasiado 
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flexible y normalmente empieza a desarrollar su trabajo por flexión cuando el muro 
ya se ha agrietado como consecuencia de la acción sísmica perpendicular a su plano. 

8.7 Daños Sísmicos y Reparaciones 

En primer lugar, es conveniente destacar que los problemas de justificar los daños 
producidos por un sismo y diseñar un proyecto de recuperación, son más serios 
de resolver y requieren en general de mayores conocimientos que un caso normal 
de diseño estructural. Por lo tanto, este tipo de problemas debe ser entregado a 
profesionales idóneos y con experiencia en este tipo de trabajo, en vez de afrontarlos 
con la ligereza con que se ha procedido en muchos de los casos de daños producidos 
por sismos pasados. 

Bajo el punto de vista de la estructura resistente, se entiende que los daños sísmicos 
son los que afectan a los elementos que componen dicha estructura, que es la 
responsable de mantener en pie y en servicio al edificio. Por este motivo, la primera 
recomendación cuando se trata de apreciar al grado de daños sísmicos de un edificio, 
es localizar los elementos de la estructura resistente y la forma en que ellos están 
conectados para conformar el sistema estructural. De esta forma, una vez establecido 
el tipo y grado de daño en cada uno de los elementos, se puede inferir la gravedad 
que estos daños representan para la resistencia, rigidez o ductilidad de la estructura 
resistente. 

El análisis anterior debe permitir la adopción de una decisión acerca de la necesidad de 
recuperación de la estructura, de desalojo en el caso de posibilidad de colapso parcial o 
total frente a réplicas o sismos futuros, o de demolición por daños demasiado severos 
que pongan en peligro vidas humanas o bienes vecinos ante la eventual inminencia 
de un colapso. Se entiende por recuperación estructural, el proyecto y los procesos 
constructivos que deben ser aplicados para proveer a una estructura de un nivel de 
seguridad sísmica predeterminado. Este proyecto debe incluir como antecedente 
previo la determinación de las causas y la justificación de los daños y el nivel de 
seguridad sísmica asociado al proyecto de recuperación. Lo primero, porque no se 
puede arreglar algo sobre lo que no se saben las causas que produjeron el problema; 
lo segundo, porque muchas veces no es posible recuperar una estructura de modo que 
alcance el nivel de seguridad que garantizan las normas vigentes, o porque no existen 
los recursos económicos para efectuar una recuperación de esa naturaleza. 

Independientemente de lo anterior, es necesario puntualizar que el tipo de recuperación 
que necesita una estructura no sólo debe considerar el grado de daño experimentado, 
sino que también la intensidad sísmica que tuvo el evento en el lugar considerado. Por 
ejemplo, dos estructuras que presentan los mismos daños a consecuencias de sismos 
de muy diferente intensidad, representan diseños originales de diferente calidad, lo 
cual evidentemente afecta el grado de recuperación que necesitan dichas estructuras. 
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Existen dos tipos de recuperación estructural: la reparación, cuando a una estructura 
dañada se le devuelve al menos su capacidad resistente y su rigidez original previa 
al sismo; y el refuerzo, cuando a una estructura, con o sin daño, se le modifican sus 
características para incrementar su nivel de seguridad sísmica original. La decisión 
sobre el tipo de recuperación está en muchos casos controlada por razones de orden 
económico. 

Los métodos de reparación pueden ser de diferente naturaleza. Los más conocidos y 
empleados hasta ahora se indican a continuación: 

i) Inyección de mortero epóxico a presión para reconstruir la integridad de 
elementos con fisuras de espesor moderado. 

ii) Introducción de barras de acero de refuerzo adheridas con resina epóxica al 
material base. 

iii) Reconstitución o introducción de elementos de hormigón armado, ya sea con 
uso de hormigón convencional u hormigón preempacado. 

iv) Refuerzo de muros a través del agregado de mallas de refuerzo embebidas en 
hormigón o mortero convencional o proyectado. 

Por último, en un proyecto de refuerzo en el cual se consulta la introducción de 
elementos estructurales nuevos o el refuerzo de elementos existentes, no debe 
olvidarse el impacto que esto puede tener en el diseño de nuevas fundaciones o en el 
refuerzo de las fundaciones existentes. 


8.8 Ejercicios Propuestos 

8.01 ¿Cuáles son las dos funciones que debe cumplir la estructuración que Ud. deja 
implícita al desarrollar un proyecto arquitectónico? 

8.02 Suponga un edificio de 20 pisos con losa de hormigón armado en todos los 
pisos. Indique en qué forma trabajan las losas: a) frente a la acción de cargas 
gravitacionales, y b) durante un movimiento sísmico. 

8.03 ¿Qué diferencia existe en los esfuerzos sísmicos que solicitan a los muros, 
entre el caso de un edificio de muros no acoplados y uno de muros acoplados 
por dinteles? Explicar de dónde proviene esta diferencia. 
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8.04 Nombre las dos principales ventajas de naturaleza sísmica que presenta la 
estructuración en base a muros comparada con la de pórticos. 

8.05 Explique una ventaja y una desventaja de las estructuraciones de pórticos. 

8.06 Suponga que Ud. está diseñando un conjunto de departamentos en un edificio 
de 4 pisos de albañilería, con unidades de 15 cm de espesor. La planta tiene 
dimensiones 20 m x 8 m, ¿qué suma de longitud de muros debiera disponer 
Ud. aproximadamente, en cada dirección de resistencia sísmica? 

8.07 Mencione las dos características más importantes de los edificios chilenos 
que explican su satisfactorio comportamiento durante los sismos pasados, en 
relación a los daños observados tanto en Chile como en Ciudad de México, 
San Salvador, etc. 

8.08 ¿Qué se entiende por una estructura regular en altura? 

8.09 ¿Por qué se afirma que la distribución de fuerzas laterales de la norma NCh 
433 no es válida para sistemas que presentan una distribución irregular en la 
altura de masas o rigideces? 

8.10 ¿Por qué es importante que la estructuración de un edificio provea una alta 
rigidez torsional en cada una de sus plantas? 

8.11 En la figura siguiente se indican cuatro plantas de estructuras de un piso 
que cuentan con losa de hormigón armado al nivel del cielo. Indique cuáles 
le parecen adecuadas y cuáles inadecuadas para un buen comportamiento 
sísmico, señalando las correspondientes razones. 


(a) (b) (c) 


8.12 ¿Qué solución práctica existe para los edificios con varios cuerpos que producen 
una planta en forma de T, L o + (cruz) que ofrecen una baja rigidez torsional? 

8.13 Mencione las dos razones principales por las cuales es necesario preocuparse 
del diseño de los elementos no estructurales. 



(d) 
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8.14 ¿En qué edificios se podrían esperar daños en elementos no estructurales?, en 
uno con muros no acoplados o en otro en que los muros están acoplados por 
dinteles, si ambos tienen igual densidad de muros y distribución en planta de 
los mismos. 

8.15 ¿Qué espacio se debe dejar entre la estructura resistente y un tabique de 
pandereta de ladrillo ubicado en el décimo piso de un edificio construido en el 
sitio del Campus Lo Contador? Suponga que la altura de entrepiso del décimo 
piso es 2,40 m y que se desea aislar al tabique de la estructura resistente del 
edificio. 

8.16 ¿Por qué razón las normas de diseño sísmico exigen una separación entre 
edificios contiguos que conforman estructuras diferentes? 

8.17 La norma especifica que la distancia del piso j de un edificio al plano medianero 
debe ser como mínimo R73 veces D., en que D. es el desplazamiento del piso 
j calculado con las fuerzas de la norma. ¿Por qué razón el valor de D. debe 
multiplicarse por R73? 

8.18 Entregar una estimación de la distancia libre que debe dejarse a nivel del 10° 
piso entre dos edificios contiguos de 30 pisos cada uno. 

8.19 ¿Cuál es el daño sísmico más frecuente en los edificios de un piso que no 
tienen losa ni diafragma rígido al nivel del cielo, ni tampoco cadenas sobre sus 
muros. Explique por qué se produce este daño. 

8.20 ¿Cuál es la función sísmica de las cadenas en las viviendas de un piso que no 
tienen losa de hormigón armado al nivel del cielo? 

8.21 ¿Por qué es más importante la dimensión horizontal que la vertical en la 
sección recta de una cadena de una vivienda que no tiene losa? 

8.22 ¿Qué precaución hay que tener con las armaduras de refuerzo de las cadenas 
que coronan los muros de las construcciones de un piso que no tienen losa? 

8.23 ¿Cuál es el problema de usar perfiles metálicos como cadenas de muros de 
albañilería? 

8.24 Explicar por qué es más difícil justificar los daños producidos por un sismo en 
una estructura que ejecutar el diseño estructural de una obra nueva. 

8.25 Enumere los antecedentes o estudios que se necesitan para diseñar un proceso 
de recuperación estructural en una obra dañada por un sismo. ¿Cuál es la 
dificultad mayor que implica un proyecto de recuperación estructural? 
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8.26 Se ha afirmado que en el diseño de un proyecto de recuperación estructural 
motivado por los daños sísmicos experimentados por una construcción, debe 
considerarse el grado de severidad del evento sísmico. Explicar por qué es 
necesario hacer esta última consideración. 

8.27 ¿Qué diferencia existe entre un proyecto de reparación y uno de refuerzo 
estructural para una estructura dañada por un sismo? 



APÉNDICE A 
TABLAS PARA 
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TABLA A. 1 Acero estructural en planchas. Propiedades químicas y mecánicas. 
Compañía Siderúrgica Huachipato (CSH) 

El acero estructural soldable destaca estas características en su designación (ES) 
para distinguirlo de aceros para otros usos que no cumplen las especificaciones de la 
norma NCh203.Of77 que se detallan en la tabla siguiente. 


DESIGNACIÓN 

Composición química 
% máximo (1) 

Ensayo de tracción 
valores mínimos 

c 

Mn 

P 

S 

a 

r 

(mín/máx) 

kg/cm^ 

o 

y 

kg/cm^ 

£ 

(2) 

A 37-24 ES 

0,22 

1,15 

0,04 

0,05 

3700/4700 

2400 

0,24 

A 42-27 ES 

0,23 

1,25 

0,04 

0,05 

4200/5200 

2700 

0,22 

A 52-34 ES 

0,24 

1,45 

0,04 

0,05 

5200/6200 

3400 

0,20 


Notas; 

(1) En análisis del metal líquido recibido en una cuchara a partir de un lingote de 
muestra. 

Valores ligeramente mayores se permiten en base a un análisis de comprobación 
sobre virutas extraídas del material laminado. 

(2) Alargamiento medido en probeta de 50 mm. La norma permite una deducción 
de 0,02 para espesores sobre 5 mm y hasta 16 mm; y de 0,04 para espesores 
superiores a 16 mm hasta 50 mm. 

La ductilidad se verifica adicionalmente mediante el ensayo de doblado, consistente 
en doblar el producto laminado en 180° alrededor de un cilindro de diámetro d sin 
que se observen grietas en la zona en tracción. La probeta de ensayo es transversal al 
sentido de laminación. El diámetro del cilindro se indica en la tabla siguiente: 


Espesor en mm 

A 37-24 ES 

A 42-27 ES 

A 52-34 ES 

e< 16 

d = le 

d= l,5e 

d = 2,5e 

16<e<32 

d = 2e 

d = 2,5e 

d = 3,5e 

32 < e < 50 

d = 3e 

d = 3,5e 

II 
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y 













T 




VIGAS SOLDADAS 



T gt 







SERIE IN 



H 

X- . 

b 


1 



Propiedades para el Diseño 



• (= 
ii 

L 


Designación 

Dimensiones 

Area 

E)e X - X 


Eje V 

Y 


IN H X Peso 

B 


t 

A 

1 

W 

i 

1 

W 

i 

cm X kgf/m 

mm 

mm 

mm 

cm^ 

cm" 

cm^ 

cm 

cm*"* 

cm^ 

cm 

IN 50 X 182 

350 

28 

8 

232 

115000 

4610 

22.3 

20000 

1140 

9.30 

166 


25 

8 

211 

'05000 

4200 

22 3 

17900 

1020 

9.20 

Í50 


22 

6 

190 

94300 

3770 

22.3 

15700 

890 

9.09 



20 

6 

177 

87200 

3490 

22.2 

14300 

817 

8.99 



IS 

8 

163 

79900 

3200 

22.1 

12900 

735 

8.88 

])7^ 


16 

8 

149 

72400 

2900 

22.0 

11400 

653 

8.75 

107‘‘- 


14 

8 

136 

64900 

2600 

21.9 

10000 

572 

8.59 

95,0'^ 


12 

8 

122 

57200 

2290 

21.6 

8580 

490 

6.36 

lóO^ 

300 

28 

8 

204 

99500 

3980 

22.1 

12600 

840 

7.87 

146^ 


25 

8 

186 

90800 

3630 

22.1 

11300 

760 

7.78 

132 


22 

6 

168 

81800 

3270 

22.0 

9900 

660 

7.67 

Í23 


20 

6 

157 

75600 

3030 

22.0 

9000 

600 

7,58 

Md 


10 

6 

145 

69400 

2780 

21.9 

8100 

540 

7.47 

106 


16 

6 

133 

63100 

2520 

21.7 

7200 

480 

7.36 

95.6'^ 


14 

8 

122 

56600 

2270 

21.6 

6300 

420 

7.19 

06,4^ 


12 

8 

110 

50100 

2000 

21,3 

5400 

360 

7.01 

77,2*^ 


10 

8 

98,4 

43400 

1740 

21.0 

4500 

300 

6.76 

116- 

250 

22 

8 

146 

69200 

2770 

21.7 

5730 

458 

6.26 

107= 


20 

8 

137 

64100 

2560 

21.7 

6210 

417 

6.17 

99,fi 


18 

8 

127 

59000 

2360 

21.5 

4690 

376 

6.07 

92.2 


16 

6 

117 

53700 

2150 

21.4 

4170 

333 

5.96 

84.6 


14 

8 

108 

48400 

1930 

21.2 

3650 

292 

5.02 

77.0 


12 

8 

90.1 

42900 

1720 

20.9 

3130 

250 

6.65 

69.4C 


10 

8 

00.4 

37400 

1500 

20.6 

2610 

208 

6,43 

85.7'= 

200 

18 

a 

109 

48600 

1940 

21.1 

2400 

240 

4.69 

79,6<= 


16 

8 

101 

44300 

1770 

20.9 

2140 

214 

4.59 

73.6= 


14 

8 

93.8 

40100 

1600 

20.7 

1870 

187 

4.46 



12 

S 

66.1 

35800 

1430 

20 4 

1600 

160 

4.3Í 

61,5= 


10 

6 

78.4 

31400 

1260 

20.0 

1340 

134 

4 13 

¡ 

IN 46 X 157 

300 

20 

8 

200 

79000 

3510 

19.9 

12600 

840 

1 

7.95 

143 


25 

6 

182 

72100 

3200 

19.9 

11300 

750 

7.86 

129 


22 

8 

164 

65000 

2890 

19.9 

9900 

660 

7.76 

120 


20 

a 

163 

60100 

2670 

19 8 

9000 

600 

7.68 

nv 


18 

a 

141 

55100 

2450 

19.8 * 

8100 

540 

7.58 

102= 


16 

a 

129 

50100 

2230 

19.7 

7200 

480 

7.46 

92.4= 


14 

8 

118 

44900 

2000 

19.6 

6300 

420 

7.32 

83.3' 


12 

0 

106 

39700 

1760 

19.3 

5400 

360 

7.14 

74.1 = 


10 

8 

94.4 

34300 

1530 

19.1 

4500 

300 

6.91 

112 

250 

22 

8 

142 

54900 

2440 

Í9.ó 

5730 

458 

6.34 

itw 


20 

8 

133 

50900 

2260 

i 19.6 

5210 

417 

6.26 

96.6 


18 1 

1 B 

123 

46700 

2080 

19.5 

4690 

376 

6.17 

09.1 


16 

8 

113 

42600 

1890 

19.4 

4170 

333 

6,06 

81.5= 


14 

a 

104 

38300 

1700 

19.2 

3650 

292 

5.93 

73.9= 


12 

8 

94.1 

33900 

1610 

19.0 

3130 

260 

5.77 

60,3'^ 


10 

8 

84,4 

29500 

i 1310 

18.7 

2610 

206 

5.S6 

82.5 

200 

10 

8 

105 

30300 

1700 

19.1 

2400 

240 

4.78 

76.5 


16 

8 

97.4 

35000 

1560 

19.0 

2140 

214 

4.68 

70.5 


14 

8 

89.8 

31600 

'.410 

18.6 

1870 

187 

4,56 

64.4 


12 

6 

82.1 

28200 

1 250 

18.5 

1600 

160 

4.42 

60.4^ 


10 

8 

74.4 

24700 

‘ 100 

18.2 

1340 

134 

4.24 
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TABLA A.2 Perfiles de Acero (continuación) 


VIGAS SOLDADAS 
SERIE IN 

Propiedades para el Diseño 


ición 

Dimensiones 

_1 

Area 

1 EJeX-X 1 

1 Eje V - Y 

Peso 

8 

© 

t 

A 

I 

W 

1 

1 

W 

1 

kgf/m 

mm 

mm 

mm 

cm^ 

cm* 

con^ 

cm 

cm* 

cm^ 

cm 

140 

300 

25 

6 

178 

55700 

2780 

17,7 

11300 

750 

7.95 

126 


22 

6 

160 

50200 

2510 

17.7 

9900 

660 

7.85 

111 


20 

6 

142 

45700 

2280 

16.0 

9000 

600 

7.97 

102« 


18 

6 

130 

41800 

2090 

16.0 

8100 

540 

7.90 

927' 


ló 

6 

116 

37900 

1900 

17.9 

7200 

480 

7.81 

63.5' 


14 

6 

106 

33900 

1690 

17.9 

6300 

420 

7.70 

74,2' 


12 

6 

94.6 

29800 

1490 

17.7 

5400 

360 

7.56 

66.0' 


10 

6 

62.8 

25600 

1280 

17.6 

4500 

300 

7.37 

109 

250 

22 

6 

138 

42300 

2120 

17.6 

5730 

458 

6,43 

95.5 


20 

ó 

122 

38500 

1920 

17.8 

5210 

417 

6.54 

07J 


16 

6 

112 

35300 

1760 

17.6 

4690 

375 

6.47 

607 


16 

6 

102 

32000 

1600 

17.7 

4170 

333 

6.39 

72.5' 


14 

6 

92.3 

28700 

1430 

17.6 

3650 

292 

6.28 

Ó4.6' 


12 

6 

82.6 

25200 

1260 

17 5 

3130 

250 

6.15 

577' ■ 


10 

ó 

72.6 

21800 

1090 

17.3 

2600 

208 

5.90 

49.5' 


6 

6 

63.0 

18200 

910 

17.0 

2080 

>67 

5.75 

73.7 

200 

18 

6 

93.a 

26700 

1430 

17.5 

2400 

240 

5.06 

67.6 


16 

ó 

867 

26100 

1300 

17.4 

2130 

213 

4.98 

61.5 


14 

ó 

76.3 

23400 

1170 

17.3 

>870 

187 

4.88 

55.4 


12 

6 

70.6 

20700 

1040 

17,1 

1600 

160 

4.76 

49.3 


10 

6 

62.8 

18000 

696 

16.9 

1330 

133 

461 

43.2' 


e 

6 

55.0 

15)00 

756 

16.6 

1070 

107 

4.40 

46.0' 

150 

12 

6 

56.6 

16200 

811 

16.6 

676 

90.1 

3.40 

41.4' 


10 

6 

52.8 

14200 

708 

16,4 

563 

75.1 

3.27 



6 

ó 

47,0 

12100 

603 

16,0 

461 

60.1 

3.10 

29.4^ 


6 

5 

37,4 

9420 

471 

15.9 

338 

45.1 

3.01 

137 

300 

26 

6 

174 

41500 

2370 

15.4 

11340 

750 

8.04 

123 


22 

6 

156 

37600 

2140 

15.5 

9900 

660 

7.95 

109 


20 

6 

139 

34200 

>950 

15.7 

9000 

600 

8.06 

99.6' 


16 

6 

127 

31300 

1790 

15.7 

8100 

540 

7.99 

90.3' 


16 

ó 

115 

28400 

1620 

15,7 

7200 

480 

7,91 

8M' 


14 

ó 

103 

25400 

1450 

15,7 

6300 

420 

7.81 

71.9' 


12 

6 

91.6 

22300 

1270 

15.6 

5400 

360 

7.68 

62.6' 


10 

6 

79.6 

19100 

1090 

15.5 

4500 

300 

7.51 

106 

260 

22 

a 

134 

31500 

1800 

15.3 

5730 

458 

6.53 

93.1 


20 

6 

119 

28700 

1640 

15.6 

5210 

417 

6.63 

65.4 


16 

6 

109 

26400 

1510 

15,6 

4690 

375 

6.56 

77.8 


16 

ó 

99,1 

23900 

1370 

15.5 

4170 

333 

6.49 

70. 


14 

6 

893 

21400 

1230 

15.5 

3650 

292 

6.39 

92.5' 


12 

6 

796 

18900 

1080 

16.4 

3130 

250 

6.27 

54.8' 


10 

6 

69,8 

16300 

929 

15.3 

2600 

206 

6.11 

47 1' 


a 

6 

60 0 

13600 

775 

15.0 

2080 

167 

5.89 

71,3 

200 

18 

6 

90,6 

21400 

1220 

15.4 

2400 

240 

5.14 

65.2 


16 

6 

83.1 

19500 

1110 

15.3 

2130 

213 

5.07 

59.1 


14 

6 

75.3 

17500 

999 

16.2 

1870 

187 

4.98 

53.0 


12 

6 

67.6 

T5400 

883 

16.1 

1600 

160 

4.67 

46.9 


10 

6 

59.6 

13400 

763 

M,9 

1330 

133 

4.72 

40 9' 


6 

ó 

52.0 

11200 

641 

14,7 

1070 

107 

4.53 

43,6' 

150 

12 

6 

55.6 

12000 

687 

14.7 

676 

90,1 

3.49 

39.1' 


10 

6 

49.6 

10500 

598 

14.5 

563 

75,1 

3.36 

34.6' 


8 

6 

44,0 

8880 

506 

14.2 

451 

60.1 

3.20 

27.4' 


6 

5 

34.9 

6930 

396 

>4,1 

338 

45.0 

3.11 
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TABLA A.2 Perfiles de Acero (continuación) 











I 


VIGAS SOLDADAS 
SERIE IN 

Propiedades para el DI$er^o 


H 

X - X 



lU 

D»siQnocldn 

Dim erosiones 

Areo 

Eje X - X 

Eje Y -V 1 

IN H K Peso 

0 

d 

t 

A 

1 

W 

i 

■ 

w 

1 

cm X kgf/fn 

mnr» 

mm 

mnn 


cm* 

cm^ 

cm 

cm* 

cm^ 

cm 

IN 30 X t02 

250 

22 

6 

130 

22400 

1490 

13,1 

5730 

458 

6.63 

90.7 


20 

ó 

116 

20600 

1370 

13.3 

5210 

417 

6.71 

03.1 


le 

6 

106 

18800 

1260 

13,3 

4690 

375 

ó,66 

75.4 


16 

6 

96,1 

17100 

1140 

13,3 

4170 

333 

6.69 

67.8'^ 


14 

6 

86,3 

15300 

1020 

13,3 

3650 

292 

6.50 

60.1« 


12 

6 

76.6 

13500 

900 

13.3 

3130 

250 

6.39 

52,4*= 


10 

6 

66,8 

11600 

774 

13.2 

2600 

200 

6.24 

44.8’" 


8 

6 

57.0 

9670 

645 

13.0 

2080 

167 

6,04 

69,0 

200 

18 

ó 

87.8 

15300 

1020 

13.2 

2400 

240 

5,23 

62,9 


16 

ó 

80.1 

13900 

925 

13.2 

2130 

213 

5.16 

56.8 


>4 

ó 

72.3 

12500 

831 

13.1 

1070 

187 

5.08 

50.7 


12 

6 

64,6 

nooo 

734 

13,1 

1600 

160 

4 98 

44,6 


10 

6 

56.8 

9510 

634 

12,9 

1330 

133 

4.65 

38 .S*' 


8 

6 

49,0 

7970 

531 

12,7 

1070 

107 

4.66 

30, 


6 

5 

38 4 

6180 

412 

12.7 

800 

80,0 

4.57 

54.8<= 

150 

18 

6 

69.8 

1)700 

778 

12.9 

1010 

135 

3.81 

50.3' 


16 

6 

64.1 

10700 

710 

12.9 

900 

120 

3,75 

45.8' 


14 

6 

58.3 

9600 

640 

12.8 

788 

105 

3,68 

41.3 


12 

6 

52.6 

8520 

568 

12.7 

675 

90,1 

3,50 

36.7 


10 

ó 

46.8 

7410 

494 

12.6 

563 

75.1 

3,47 

32,2 


8 

ó 

41,0 

6260 

417 

12.4 

451 

60.) 

3.31 

25.4' 


6 

5 

32.4 

4890 

326 

12.3 

338 

45,0 

3.23 

(N 25 X 72.7 

200 

20 

6 

92,6 

11100 

686 

10,9 

2670 

267 

5,37 

66,6 


18 

6 

84,6 

10200 

816 

11,0 

2400 

240 

5,32 

60,6 


16 

6 

77.1 

9290 

743 

11.0 

2130 

213 

5.26 

54,4 


14 

6 

69.3 

8350 

668 

11.0 

1870 

167 

6.19 

46.6 


12 

5 

59.3 

7280 

583 

11,1 

1600 

160 

5.19 

40.4' 


10 

5 

51.5 

6270 

502 

11.0 

1330 

133 

5.09 

34.3' 


8 

5 

43.7 

5220 

418 

10,9 

1070 

107 

4,94 

28,2' 


ó 

5 

35.9 

4130 

331 

10,7 

800 

80.0 

4,72 

52.5' 

150 

18 

6 

66.8 

7770 

622 

10,8 

1010 

135 

3.89 

47,9' 


16 

6 

61,1 

7100 

568 

10.8 

900 

120 

3,84 

43,4 


14 

6 

55,3 

6400 

512 

10,8 

788 

106 

3,77 

37.1 


12 1 

5 

47,3 

5580 

447 

10.9 

675 

90.0 

3,78 

32.6 


10 

5 

41,5 

4830 

306 

lo.e 

563 

75,0 

3.68 

28,0' 


6 

5 

35,7 

4050 

324 

10.6 

450 

60,0 

3.55 

23.5' 


6 

5 

29,9 

3240 

259 

10.4 

338 

45,0 

3.36 

19.3' 


5 

4 

24.6 

2710 

217 

10.5 

281 

37.5 

3.38 

27,7 

100 

12 

5 

35.3 

3880 

311 

10.6 

200 

40.0 

2,38 

24,7 


10 

5 

31.5 

3390 

271 ' 

10.4 

167 

33.4 

2.30 

21,7 


8 

5 

27.7 

2880 

230 

102 

134 

26,7 

2.20 

10.0 


6 

5 

23.9 

2350 

188 

9.91 

100 

20,0 

2.05 

15.4' 


5 

4 

19.6 

1960 

157 

10,0 

83.5 

16.7 

2,06 

13,9' 


4 

4 

17.7 

1680 

135 

9.76 

66,8 

13,4 

1,94 
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TABLA A.2 Perfiles de Acero (continuación) 


VIGAS SOLDADAS 
SERIE IN 

Propiedades para el Diseño 


OGsIgnocíón 

Dimensiones 

Area 

Eje X - X 

6;© Y.Y 

IN H X Peso 

B 

© 

t 

A 

1 

W 

1 

[ 

W 

1 

cm X kgr/m 

mm 

mm 

mm 

cm^ 

cm^ 

cm^ 

cm 

cm^ 

cm^ 

cm 

IN 20 X 50.1 

150 

16 

6 

53.8 

4710 

471 

8.59 

1010 

135 

3.98 

45.6 


16 

6 

56.1 

4310 

431 

8.61 

900 

120 

3.94 

41J 


14 

6 

52.3 

3890 

389 

8.63 

786 

105 

3.66 

35.2 


12 

5 

44,8 

3410 

341 

8.73 

675 

90.0 

3.88 

30.6 


10 

5 

39.0 

2950 

295 

8.70 

563 

75.0 

3 80 

26.1^ 


6 

5 

33.2 

2470 

247 

8.63 

450 

60.0 

3,68 

20.0^ 


6 

4 

25.5 

1920 

192 

8.66 

338 

45.0 

3.64 

17.7<^ 


5 

4 

22.6 

1650 

165 

8.56 

281 

37.5 

3.53 

25.7 

100 

12 

5 

32.8 

2350 

235 

8.47 

200 

40.0 

2.47 

22,3 


10 

5 

29.0 

2050 

205 

8.41 

167 

33.4 

2.40 

19.8 


8 

5 

25.2 

1730 

173 

8.30 

134 

26.7 

2.30 

16.6 


ó 

6 

21.4 

1410 

141 

8.11 

100 

20,0 

2,16 

15.3*^ 


6 

4 

19.5 

1350 

155 

8.32 

100 

20.0 

2.26 

13.8 


5 

4 

17.6 

1160 

116 

8.19 

83.4 

16.7 

2.18 

12.3<' 

1 

1 

4 

4 

15.7 

1000 

I 

TOO 

8.00 

66.8 

13.4 

2.06 
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TABLA A.2 Perfiles de Acero (continuación) 


“T 


COLUMNAS SOLDADAS 





1 



SERIE HN 



H 

1' . * 



Propiedades para ©1 Diseño 



JE 


Designación 

Dimensiones 

Area 

Eje X - X 

Eje Y - V 

HN H X Peso 

6 

6 

t 

A 

I 

W 

i 

1 

w 

» 

cm X 

mm 

mm 

iTirn 

cm2 

cm^ 


cm 

cm^ 

cm^ 

cm 

HN SO X 462 

500 

50 

22 

586 

266000 

10600 

21,3 

104000 

4170 

13.3 

360 


40 

20 

484 

224000 

8980 

21.5 

63400 

3330 

13.1 

336 


35 

18 

427 

201000 

8060 

21.7 

72900 

2920 

13.1 

306 


32 

16 

390 

187000 

7460 

21.9 

66700 

2670 

13 1 

269 


28 

14 

342 

166000 

6660 

22.0 

58300 

2330 

13 1 

246 


25 

14 

313 

152000 

6070 

22.0 

52100 

2080 

12.9 

223 


22 

14 

284 

137000 

5470 

22.0 

45600 

1830 

12.7 

208 


20 

14 

264 

127000 

5060 

21.9 

41700 

1670 

12.6 

192 


18 

14 

245 

116000 

4650 

21.8 

37500 

1500 

12.4 

177 


16 

14 

226 

106000 

4230 

21.ó 

33300 

1330 

12 2 

HN 45 X 341 

450 

40 

20 

434 

160000 

7120 

19.2 

60600 

2700 

11.8 

301 


35 

16 

363 

144000 

6410 

19.4 

53200 

2360 

11.8 

275 


32 

16 

350 

134000 

5940 

196 

48600 

2160 

11.8 

241 


28 

14 

307 

119000 

5310 

19 7 

42600 

1690 

11.8 

214 


25 

12 

273 

106000 

4610 

199 

38000 

1690 

11.8 

194 


22 

12 

247 

97400 

4330 

19.9 

33400 

1490 

11.6 

180 


20 

12 

229 

90200 

4010 

19.8 

30400 

1360 

11.5 

166 


18 

12 

212 

62700 

3680 

19.0 

27300 

1220 

11.4 

152 


16 

12 

194 

75100 

3340 

19.7 

24300 

lOBO 

11.2 

139 


14 

12 

177 

67400 

3000 

19.5 

21300 

945 

11.0 

HN 40 X 301 

400 

40 

20 

384 

110000 

5480 

16.9 

42700 

2130 

10.5 

266 


35 

16 

339 

98900 

4950 

17.1 

37300 

1870 

10.5 

243 


32 

16 

31D 

91900 

4600 

17.2 

34100 

17)0 

10.5 

214 


28 

14 

272 

82400 

4120 

17.4 

29900 

>490 

10 5 

190 


25 

12 

242 

74700 

3740 

17.6 

26700 

1330 

10.5 

172 


22 

12 

219 

67500 

3370 

17.6 

23500 

1170 

10.4 

160 


20 

12 

203 

62500 

3120 

17.5 

21300 

1070 

10.2 

147 


16 

12 

188 

57400 

2870 

17.5 

19200 

960 

lO.l 

135 


16 

12 

172 

52200 

2610 

17.4 

17100 

854 

9.96 

123 


14 

12 

157 

46900 

2340 

17 3 

14900. 

747 

9.77 

HN 35 X 232 

350 

35 

18 

296 

64300 

3680 

14.B 

25000 

1430 

9.20 

212 


32 

16 

270 

59900 

3430 

14.9 

22900 

1310 

9.21 

186 


28 

14 

237 

53900 

3080 

15.1 

20000 

1140 

9.19 

166 


25 

12 

211 

49000 

2800 

15.2 

17900 

1020 

9,20 

150 


22 

12 

191 

44300 

2530 

15.2 

15700 

899 

9,06 

134 


20 

10 

171 

40600 

2320 

15.4 

14300 

817 

9,14 

124 


18 

10 

157 

37300 

2130 

15.4 

12900 

735 

9.04 

113 


16 

10 

144 

33900 

1940 

15.4 

11400 

653 

8.92 

102 


14 

10 

130 1 

1 30500 

1740 

15.3 1 

10000 

572 

8.77 

91.5 


12 

10 

117 ; 

, 26900 

1540 

15.2 j 

8580 

490 

i 

j 8.58 

HN 30 X 180 

300 1 

32 

16 

230 

36400 

2430 

12.6 

144Ú0 

961 

7.92 

159 


28 

14 

202 ! 

! 32900 

2190 

12.8 

12600 

840 j 

1 7.90 

141 


25 

12 

180 

30000 

2000 

12.9 ! 

11300 

750 

7.91 

128 


22 

12 

163 

27200 

1820 

12,9 i 

9900 

660 

7.60 

115 


20 

10 

146 

26000 

1670 

13,1 

9000 

1 600 

7,65 

106 


18 

10 

134 

23000 

1540 

13,1 

6100 

640 

7,76 

92.2 


16 

8 

11? 

20700 

1300 ; 

13.3 

7200 

! 480 

7,83 

63.0 


14 

6 

106 

18500 

1240 ' 

13,2 

6300 ! 

420 

7.72 

73.9 


12 

8 

94,1 

16300 

1090 i 

13,2 

5400 . 

360 

7 56 

64.7 1 


10 

8 

62.4 

14100 

939 ¡ 

1 

i 

13,1 

4500 ■ 

300 

7.39 

1 NOTA; Se entregorv las propieaocies plásticas Z_ y 2^ de los perfiles que cumplen con los requisitos de ptasticrdad paro oceros I 

con = 2.7 tf/cm^. 
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TABLA A.2 Perfiles de Acero (continuación) 
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Fundamentos de Ingeniería Estructural 


TABLA A.2 Perfiles de Acero (continuación) 


D 

CAJONES CINTAC FORMADOS EN FRIO 

RECTANGULARES Y CUADRADOS 

Propiedc3das para el Diseño 

1 Des^gr^oclón 


Arao 

E)© X - X 

EjaY-Y j 

H X a 

X Paso 

a 

A 

í 

W 

1 

1 

W 

1 

1 cm X cm X kgf/m 

mm 

crn^ 

cm< 

cm» 

cm 

cm* 


cm 

□ í,2 X F2 

X 0.325 

1 

0.414 

0.080 

0.134 

0,440 

0.080 

0.134 

0.440 

n 1.5 X i 

X 0.341 

1 

0.434 

0.120 

0.161 

0.527 

0.063 

0.126 

0.381 

I ].£ X 0.419 

1 

0.534 

0.169 

0.226 

0.563 

0.169 

0.226 

0.563 


0.590 

1.5 

0.752 

0.217 

0.209 

0.537 

0.217 

0.289 

0.537 

□ 2 X 1 

K 0.419 

1 

0.634 

0.252 

0.252 

0.687 

0.083 

0.167 

0.395 


0.590 

1.5 

0.752 

0.323 

0.323 

0.6SS 

0.103 

0,207 

0,371 

1.5 X 0.498 

1 

□.634 

0.343 

0.343 

0,735 

0.218 

0,291 

0.587 

2 

X 0.576 

1 

0.734 

0.433 

0.433 

0,768 

0.433 

0.433 

0.768 


0.826 

1.5 

1.05 

0.580 

0,580 

0.742 

0,680 

0.580 

0,742 


1.05 

2 

1,34 

0.685 

0.685 

0.716 

0685 

0.685 

0.716 

n2.5x 1 

X 0.498 

1 

0.634 

0.461 

0.361 

0.843 

0.104 

0.207 

0.404 

1.6 X 0.576 

1 

0.734 

0.595 

0.476 

0,900 

0.267 

0.357 

0.604 


0.626 

1.5 

1X35 

0.799 

0.639 

0.871 

0.354 

0,471 

0.580 


1.05 

2 

1.34 

0.946 

0.757 

0,841 

0,412 

0.550 

0.555 

2.S X 0.733 


0.934 

0.883 

0.706 

0.972 

0.883 

0.706 

0,972 


1X16 

1.5 

F35 

1,21 

0.970 

0.947 

1.21 

0.970 

0,947 


1.36 

2 

1.74 

1.47 

1.18 

0.921 

1.47 

1.16 

0.921 

□ 3 X 1 

X 0.576 


0.734 

0.729 

0.486 

0.996 

0.124 

0,248 

0.411 


0.826 

1.5 

1,05 

0.973 

0.648 

0.962 

0.158 

0,315 

0.307 

2 

X 0.733 

T 

0.934 

1.15 

0,766 

i.n 

0.613 

0.613 

0810 


1.06 

1.5 

1.35 

1.58 

1.05 

1.00 

0.836 

0.836 

0,787 


1.36 

2 

1.74 

1.93 

1.28 

1,05 

1.01 

1.01 

0.762 

3 

X 0.890 

1 

1.13 

1.57 

1.05 

1.18 

1,57 

1.05 

1.18 


1.30 

1.5 

1.65 

2,19 

1.46 

1,15 

2,19 

1.46 

1.15 


1.68 

2 

2.14 

2.71 

1.81 

1.13 

2.71 

1,81 

1.13 

□ 3.5 X 1.5 X 0.733 

1 

0.934 

1.39 

0.793 

1.22 

0,365 

0.407 

0.625 


1.06 

1.5 

1.35 

1.91 

1.09 

1.19 

0.490 

0.654 

0.602 

□ 4 X 2 

X0.B90 

1 

1.13 

2.33 

1.17 

1.43 

0.794 

0,794 

0.837 


1.30 

1.5 

1.65 

3.26 

1.63 

140 

1.09 

1.09 

0.813 


1.68 

2 

2.14 

4.04 

2.02 

1.37 

1.33 

1.33 

0.790 

3 

K 1.05 

1 

1.33 

3.09 

1.55 

1.52 

1.99 

1.33 

1.22 


1.53 

1.5 

1.95 

4.37 

2.19 

1.50 

2,80 

1.07 

1.20 


>.99 

2 

2.54 

5.48 

2.74 

1,47 

3,49 

2.33 

1,17 

4 

X 1.20 

1 

1.53 

3.85 

1.93 

1.68 

3.65 

1.93 

1.58 


1.77 

1.5 

2.25 

5.48 

' 2.74 

1.56 

5.48 

2.74 

1.56 


2.31 

2 

2.94 

6.92 

3,46 

1.54 

6.92 

3.46 

1.54 


3.30 

3 

4.21 

9.28 

4.64 

1.48 

9.28 

4.64 

1.48 

□ 5 x2 

X 1.05 

1 

1.33 

4,08 

1.63 

1.75 

0.974 

0.974 

0.855 


1.53 

1.5 

1.95 

6.76 

2.31 

1 72 

T.36 

1.35 

0.832 


1.99 

2 

2.54 

7.21 

2.89 

1.69 

1,66 

1.66 

0.808 

3 

K 1.20 

1 

1.53 

5.28 

2.11 

1.86 

2.41 

1.61 

>.26 


1.77 

1.5 

2.25 

7.53 

3.01 

1.03 

3.41 

2.27 

1.23 


2.31 

2 

2.94 

9.52 

3.81 

1.80 

4.28 

2.85 

1.21 


3.30 

3 

4.21 

12.8 

5.11 

1.74 

5.66 

3.77 

1.16 

5 

K 2.24 

1.6 

2.85 

11.1 

4.42 

1.97 

11.1 

4.42 

1.97 


2.93 

2 

3.74 

14,1 

5,65 

1.94 

14.1 

5.65 

1.94 


4.26 

3 

5.41 

19.4 

7.76 

1.89 

19.4 

7.76 

1,89 


5.45 

4 

6.96 

23,6 

9.44 

1.84 

23.6 

9.44 

1.84 


6.56 

5 

8.36 

26.8 

10.7 

1.79 

26.8 

10,7 

1.79 
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TABLA A.2 Perfiles de Acero (continuación) 
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Fundamentos de Ingeniería Estructural 


TABLA A.2 Perfiles de Acero (continuación) 





CANALES CINTAC FORMADOS EN FRIO 


fi 



I 




ALAS NO AHESADAS 


M 


1 X 

X 





Propiedades pora el OIsefVí 




r- 

* 






Sección Total 




i 




Oimeratones 

Afoo 

E)0X-X 

EieV-Y 1 

C H * 

Peso 

0 

e 

A 

I 

W 

1 

1 

w 

1 

X 

cm * 

kgf/m 

mm 

mm 

Cfn2 

cm^ 

cm^ 

cm 

cm* 

cm^ 

cm 

cm 

C 5 X 

\A7 

25 

2 

147 

7.06 

243 

1.94 

1,13 

0434 

0.770 

0,710 


2.12 


3 

2.70 

9.70 

346 

149 

147 

0.906 

0.762 

0.766 

C 8 X 

241 

40 

2 

3j07 

304 

7.71 

3.17 

449 

148 

1.26 

1.09 


3.54 


3 

4.50 

43.9 

no 

3.12 

7j01 

245 

1.25 

1.14 


4.61 


4 

6.87 

554 

13.9 

3j07 

8.92 

3,17 

123 

1.19 


5.63 


5 

7.18 

654 

164 

3j02 

104 

3.04 

1.22 

1.24 


6.61 


6 

042 

74.2 

184 

2.97 

12.) 

447 

120 

120 

C 10 * 

3J04 

50 

2 

3.87 

614 

12.3 

3.99 

9.72 

2,66 

1.59 

1.34 


4,48 


3 

5.70 

084 

17.7 

3.94 

14.1 

3.89 

1.57 

149 


5^7 


4 

747 

113 

224 

3.09 

18.1 

5,07 

146 

1.44 


7.20 


5 

9.10 

135 

27.1 

3.84 

21.0 

6.19 

144 

140 


8.46 


6 

108 

155 

31.1 

3.79 

25.1 

7,25 

142 

143 


3J2 

75 

2 

447 

85.5 

17.1 

4.19 

294 

5.70 

246 

245 


546 


3 

7.20 

124 

244 

4,14 

42.9 

6,41 

244 

240 


7.44 


4 

947 

159 

314 

4.10 

55.7 

11.0 

242 

245 


9.17 


5 

11.7 

192 

384 

4.05 

67.7 

13.6 

241 

240 


10.8 


6 

13.0 

222 

444 

4.00 

79.0 

160 

2.39 

246 

C 12^ X 

343 

so 

2 

4.37 

103 

164 

4.86 

104 

2.74 

144 

1.20 




3 

646 

149 

23.9 

441 

15.1 

4.02 

143 

124 


645 


4 

847 

192 

30.7 

4.76 

194 

524 

1,51 

1,29 


0,19 


5 

104 

231 

37.0 

4,71 

234 

640 

1.50 

1,34 


947 


6 

12.3 

267 

42.7 

445 

27.1 

740 

148 

1.38 


4.21 

75 

2 

5.37 

141 

224 

5,13 

31.7 

5,91 

243 

2,14 


6.24 


3 

7.95 

205 

32.8 

5X18 

464 

8.73 

241 

2.19 


BJ22 


4 

10.5 

266 

424 

5j03 

604 

114 

240 

2,24 


10.1 


5 

12.9 

321 

614 

4.96 

734 

14,1 

2,38 

2.29 


12X) 


ó 

15.3 

373 

59.7 

4,93 

05.9 

164 

2.37 

2.34 

C 15 X 

342 

50 

2 

487 

159 

21.1 

5,71 

10.9 

240 

1.50 

1.09 


546 


3 

7.20 

230 

30.7 

5.66 

15.9 

4,11 

1.49 

1.13 


744 


4 

947 

297 

39.6 

5.60 

204 

646 

M7 

1.17 


9.17 


5 

11.7 

359 

47.9 

545 

244 

6.56 

146 

1.22 


10.8 


6 

13.8 

417 

56.6 

5>I9 

28,7 

748 

1.44 

1.26 


441 

75 

2 

5.87 

213 

284 

6j03 

334 

6.07 

2.39 

1.97 


6.03 


3 

0.70 

311 

41.5 

5.96 

492 

8,97 

2.38 

2.01 


9j01 


4 

11.5 

404 

534 

5,93 

64.1 

11,0 

2.36 

2.06 


11.1 


5 

142 

491 

654 

5.88 

78.2 

144 

2.3S 

2.11 


13.2 


6 

16.8 

572 

76.3 

5.03 

914 

17,1 

2.33 

2.15 

C 17^ X 

4.21 

50 

2 

5.37 

229 

26.2 

6.53 

114 

2,84 

>.46 

0.995 


6.24 


3 

7.95 

334 

38.1 

6.48 

166 

4.18 

1.44 

]04 


8.22 


4 

10.5 

432 

49.4 

6.42 

21.3 

5.45 

143 

1.08 


10.1 


6 

12,9 

524 

59.9 

6,37 

26.8 

6.66 

>41 

1.13 


12.0 


6 

15.3 

ólO 

Ó9.7 

6.31 

30.0 

7.82 

140 

1.17 


5.00 

75 

2 

6.37 

304 

34.7 

6.91 

35.2 

6.19 

245 

182 


742 


3 

945 

445 

50.8 

6.86 

514 

9,16 

244 

1.87 


9.79 


4 

12.5 

578 

66.1 

6.81 

67.2 

12.0 

242 

1,91 


12,1 


5 

154 

705 

. 80.6 

6.76 

82.1 

14.8 

241 

1.96 


144 


6 

18,3 

024 

94.2 

6.71 

1 96.3 

17.5 

229 

2X0 

C 20 X 

441 

50 

2 

5.87 

316 

314 

744 

114 

240 

1^2 

0919 


643 


3 

0.70 

462 

46.2 

7.29 

17.1 

4.23 

1/0 

0,962 


9.01 


4 

11.5 

600 

óOjO 

723 

22.1 

542 

1,39 

100 


11.1 


5 

14.2 

729 

72.9 

7.17 

26.7 

6,75 

1.37 

146 


13.2 


6 

164 

851 

85.1 

7,11 

31J0 

7,93 

1.36 

1.09 


5.39 

75 

2 

647 

414 

41.4 

7.77 

364 

6,30 

2.31 

1,69 


0.01 


3 

10J2 

603 

60.8 

7.72 

534 

9.31 

2,29 

1.74 


104 


4 

134 

792 

79.2 

7.67 

69,9 

122 

2,28 

1.76 


13,1 


5 

16.7 

967 

96.7 

741 

85.5 

15.1 

226 

1.83 


154 


6 

194 

1130 

113 

7.56 

100 

17.0 

2.25 

1.87 


20.3 


8 

25.9 

1440 

_i 

144 

7.46 

128 

23.1 

222 

1.96 

¡ 
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TABLA A.2 Perfiles de Acero (continuación) 
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Fundamentos de Ingeniería Estructural 


TABLA A.2 Perfiles de Acero (continuación) 


COSTANERAS CINTAC FORMADAS EN FRIO 
ALAS ATIESADAS 

Propiedades para el Diseño 
Sección Total 
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TABLA A.2 Perfiles de Acero (continuación) 
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Fundamentos de Ingeniería Estructural 


TABLA A.2 Perfiles de Acero (continuación) 
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TABLA A.2 Perfiles de Acero (continuación) 


ANGULOS FORMADOS EN FRIO CINTAC 
ALAS IGUALES 

Propiedades poro el Diserto 
Sección Total 


DGsIgnaoíórt 

Dimensiones 

L 

1 1 



P&so 

0 


Are o 

1 Eje X -X Y Eje Y -V | 

Ejel 

} U 

Eje 

Y-V 

L 1 






A 

[ 

W 

1 

x-y 

i 

1 

1 

i 

cm 

X 

kgf/m 

rrym 

mm 


cm^ 

cm^ 

cm 

cm 

cm* 

cm 

crr>^ 

cm 

L 

2 

X 

0.576 

20 

2 

0,734 

0.279 

0.198 

0.616 

0.593 

0.457 

0.789 

0.100 

0.368 




0 .e 26 


3 

1.05 

0.379 

0.279 

0.600 

0.642 

0.632 

0.775 

0.126 

0.346 

L 

2.5 

X 

0.733 

25 

2 

0.934 

0,566 

0,317 

0.770 

0.718 

¡ 0.921 , 

0.993 

0.207 

0.471 




1,06 


3 

1.35 

0.786 

0.453 

0.762 

0,766 

1.30 i 

0,979 

0,273 

0.450 

L 

3 

X 

0.fl90 

30 

2 

1.13 

1,00 

0,464 

0.939 

0.043 

1.63 ' 

1.20 

0.373 

0,673 




1.30 


! 3 

1.65 

1.41 

0.669 

0.924 

0,890 

2.31 

1.18 

0,505 

0.553 




l.ófl 


! 4 

2.14 

1.76 

0.855 

0.900 

0.939 

2.92 

1.17 

0.601 

0.530 

L 

4 

X 

1.20 

40 

' 2 

1.53 

2.44 

0.841 

1.26 

1.09 

1 3.95 

1.61 

0.920 

0.778 




1.7? 


3 

2.25 

3.50 

1.22 

1.25 

1.14 

5.71 

1.59 

1.29 

0.758 




2.31 


4 

2.94 

4.46 

1.58 

1.23 

1.19 

7.31 

1.58 

1.59 

0,737 




2.82 


; 5 

3.59 

5.31 

1.92 

1.22 

1.24 

8.78 

1,56 

1.83 

0.715 




3.30 


6 

4.21 

6,06 

2.23 

1,20 

1.28 

10.1 

1.55 

2.01 

0.691 

L 

5 

X 

1.52 

50 


1.93 

4.86 

1,33 

1.59 

1.34 

7.84 

2.01 

1.86 

0.982 




2.24 


3 ; 

2.65 

7.03 

1.95 

1.57 

1.39 

i 11.4 

2.00 

2.64 

0.962 




2.93 


4 ! 

3.74 

9,04 

2.54 

1.56 

1.44 

14,7 

1,99 

3.32 

0.942 




3.60 


5 

4.59 

10.9 

3.10 

1.64 

1.48 

17.9 

1.97 

3,89 

0.921 




4.25 


6 

5,41 

12.6 

3.62 

1.52 

1.63 

20.7 

1.96 

4.37 

0.899 

L 

6 

X 

2.71 

60 

3 

3.45 

12.4 

2.84 

1.89 

1.64 

20.0 

2.41 

4,70 

1.17 




3.66 


4 ; 

4.54 

16.0 

3.71 

1.88 

1,69 

26.0 

2.39 

5.97 

1.15 




4.39 


5 i 

5.59 

19.4 

4.56 

1.86 

1.73 

31,7 

2.38 

7.09 

1.13 




5.19 


ó 1 

6.61 

22.6 

5,35 

1.86 

1,78 

37.0 

2.37 

8.07 

1.11 

L 

6.5 

X 

2.95 

65 

3 

3.75 

15.8 

5,34 

2.05 

1.76 

26.6 

2,61 

6.04 

1.27 




3.88 


4 

4.94 

20.5 

4.38 

2.04 

1.81 

33.3 

2.60 

7.70 

1.26 




4.78 


5 

6.09 

25.0 

6.38 

2.02 

1.66 

40.7 

2.58 

9.20 

1.23 




5.66 


6 

7.21 

29.1 

6.34 

2.01 

1.90 

47.7 

2.57 

10.5 

1.21 

L 

6 

X 

3.65 

80 

3 

4.66 

30.0 

5.12 

2.54 

2.14 

48.4 

3.22 

11.5 

1.57 




4.82 


4 

6.14 

39.1 

6.72 

2.52 

2.18 

63.3 

3.21 

14.8 

1.56 




5.96 


5 

7.59 

47.8 

8.28 

2.61 

2.23 

77.6 

3.20 

17.9 

154 




7.07 


6 

9.01 

56.1 

9.80 

2.49 

2.28 

1 91.3 

3.18 

20.7 

1.52 

L 

10 

X 

6.07 

100 

4 

7.74 

77.7 

10,6 

3.17 

2.66 

126 

4.03 

29.8 

1.96 




7.63 


5 

9.59 

95.5 

13.1 

3.16 

2.73 

i 164 

4.01 

36.2 

1.94 




8.96 


6 

11.4 

113 

16.6 

3.14 

2.78 

183 

4.00 

42.3 

1.92 




U.7 


8 

14.9 

145 

20,3 

3.11 

2.87 

236 

3.97 

53.1 

1.88 

L 

12.5 

X 

9.49 

125 

5 

12.1 

190 

20,8 

3.96 

3.36 

306 

5,03 

72,8 

2.45 




11.3 


6 

14,4 

225 

24.7 

3.95 

3.40 

363 

5.02 

85.4 

2.43 




14.9 


8 

18,9 

291 

32.3 

3.92 

3.50 

472 1 

4.99 

109 

2.40 




18.3 


10 

23.4 

363 

39.6 

3,89 

3.59 

576 

497 

130 

2.36 

L 

16 

X 

13.7 

150 

6 

17.4 

394 

35.9 

4.76 

4.03 

1 636 

6.04 

151 

2.94 




16.0 


a 

22.9 

512 

47.1 

4.73 

4.12 

: 830 

6.01 

194 

2.91 




22.3 


10 

28.4 

625 

58.0 

4.70 

4.21 

1020 ' 

5.99 

233 

2.87 




26.4 


12 

33.6 

732 

60.5 

4 67 

4.31 

1190 

5.96 

2ó9 

2.83 

L 

20 

X 

24.3 

200 

8 

30.9 

1240 

85,0 

6,34 

537 

2010 

8.06 

477 

3.93 




30.1 


10 

36.4 

1530 

105 

6.31 

6.46 

2470 

8.03 

580 

3.89 




36.8 


12 

45,6 

1800 

125 

6,28 

5,55 

2920 

8.00 

676 

3.85 




41.4 


14 

52.8 

2060 

144 

6.2$ 

5.65 

3350 

7,97 

766 

3.81 




46.9 


16 

59,8 

2310 

162 

6.22 

$.74 

3770 

7.95 

849 

3.77 
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nr 


ANGULOS FORMADOS EN FRIO CINTAC 
PERFILES TL 
ALAS IGUALES 

Prop¡©dodes para el Diseño 
Sección Total 



Designación I 

DimensiOi^es 1 

TI _ 1 



' 

1- 








Eie Y -Y 


















TL H 

)f Peso 

B 

e 



tj© 



d=0 

d=2 

d=4 

d^6 

d»0 

d»lO 





A 

I 

W 

1 

X 

1 

1 

1 

i 

i 

i 

cm 

X kgt/m 

mm 

mm 

cmí 

cm^ 

cm3 

cm 

cm 

cm 

cm 

cm 

cm ! 

cm 

cm 

TL 2 

X 1.15 

40 

2 

1.47 

0.55^ 

0,396 

0.6)6 

0.593 

0.855 

0.928 

1.00 

1,09 

1.17 

1,25 


1,65 


3 

2.10 

0.758 

0,558 

0.600 

0.642 

0,079 

0.954 

1.03 

1,12 

1.20 

1.29 

TL 2.5*1,47 

50 

2 

1.87 

1.13 

0,634 

0.778 

0710 

1.06 

1,13 

1.20 

1.28 

1,36 

1,45 


2.12 


3 

2.70 

1.57 

0,906 

0.762 

0766 

1.08 

1,15 

1.23 

1,31 

1.39 

1.49 

TL 3 

X 1,76 

60 

2 

2.27 

2.00 

0,927 

0,939 

0,843 

1.26 

1,33 

1.40 

1,48 

1,56 

1,64 


2.59 


3 

3.30 

2.82 

1.34 

0.924 

0.890 

1.20 

1.35 

1,43 

1,51 

1.59 

1,67 


3,35 


4 

4.27 

3.53 

1.71 

0,908 

0.939 

1.31 

1.30 

1.46 

1,64 

1.62 

1,70 

TL 4 

X 2.41 

80 

2 

3.07 

4.89 

1,68 

1,26 

1.09 

1.67 

1.74 

1.81 

1,88 

1,95 

2,03 


3.54 


3 

4.50 

7.01 

2.45 

1,25 

1.14 

1.69 

1.76 

1.83 

1,90 

1.90 

2,06 


4.61 


4 

5.87 

8.92 

3,17 

1.23 

1.19 

1.71 

1.70 

1,86 

1,93 

201 

2,09 


5.63 


5 

7.18 

10.6 

3,84 

1,22 

1.24 

1.73 

1.81 

1,88 

1,96 

204 

2,12 


6.61 


ó 

8,42 

12.1 

4,47 

1,20 

1.28 

1.76 

1.83 

1.91 

1,99 

2.07 

2,15 

TL 6 

X 3.04 

100 ■ 

2 

3.8? 

9.72 

2,66 

1.59 

1.34 

2.00 

2.14 

2.21 

2,28 

2,36 

2.43 


4.46 


3 

5,70 

14.1 

3,89 

1.57 

1.39 

2.10 

2.16 

2,23 

2,31 . 

2,30 

2,46 


5.87 


4 

7,47 

la.i ' 

5,07 

1.56 

1.44 

2.12 

2 19 

2,26 

2,33 

2.41 

2.48 


7.20 


5 

9.18 

21.8 

6.19 

1,64 

1.48 

2.14 

2.21 

2,28 

2,36 

2,43 

2.51 


8.49 


6 

10.8 

25,1 

7.25 

1.52 

1.53 

2.16 

2.23 

2,31 

2,38 

2,46 

2,54 

TL 6 

X 5.42 

120 

3 

6.90 

24.7 

5,67 

1,89 

1.64 

2.50 

2.57 

2,64 

2,71 

2.76 

2,86 


7.12 


4 

9.07 

32.0 

7,42 

]M 

1.69 

2.52 

2.59 

266 

2,73 

2.01 

2.68 


8,77 


5 

11.2 

38.8 

9.09 

1,86 

1.73 

2.54 

2.61 

2.68 

2,76 

2,03 

2,91 


10.4 


6 

13.2 

45 1 

10.7 

1,85 

1.70 

2.57 

2.64 

2.71 

2.78 

2.06 

2,94 

TL 6.5 

X 5.69 i 

130 , 

3 

7,60 

31.7 

6.69 

2,05 

).76 

2.71 

2.77 

2.84 

291 

2.98 

3,06 


7.75 


4 

9.87 

41.1 

8.76 

2.04 

1.81 

2.73 

2.79 

2.86 

2,93 

3.01 

3.00 


9.56 


5 

12.2 

49.9 

10.8 

2.02 

1.86 

2.75 

2.02 

289 

2.96 

3.03 

3.11 


11.3 ; 


ó 

14.4 

58.2 

12.7 

2,01 

1,90 

2.77 

2.84 

2.91 

2.98 

3.06 

3.13 

TL 8 

X 7.30 

160 1 

3 

9.30 

60.0 

10.2 

2.54 

2.14 

3,32 

3.36 

3.45 

3.52 

3.59 

3,66 


9 63 


4 

Í2.3 

78.2 

13.4 

2.52 

2.10 

3.34 

3.40 

3.47 

3,54 ! 

3.61 

3.60 


11.9 


5 

15.2 

95.6 

16.6 

2.51 

2.23 

3,36 

3.43 

3.49 

3.56 

3.64 

3.71 


14.1 


6 

18.0 . 

112 

19.6 

2.49 

2.20 

3.38 

3,45 

3.52 

3.59 

3.66 

3.73 

TL 10 

X 12.1 

200 i 

4 

15.5 i 

155 

21,3 

3,17 

2.60 

4J5 

4,22 

4.29 

4.35 

4.42 

4.49 


15.1 

1 

5 

19.2 

191 

26,3 

3,16 

2 73 

4.17 

4.24 

4.31 

4.37 

444 

4.52 


17.9 


6 

22.8 i 

225 

31.2 

3,14 

2.70 

4.19 

4,26 

4.33 

4.40 

4.47 

4.54 


23.5 


6 

29.9 i 

289 

40,6 

3,1) 

2.07 

4,23 

4.30 

4.37 

4.44 

4.51 

4.59 

Ti 12.5 

X 19.0 

250 

5 

24.2 ’ 

380 

41,5 

3.96 

3.35 

5.T9 - 

5.26 

5.32 

5.39 

5.46 

5.53 


22.6 


6 

28.a 

449 

49.4 

3,95 

3.40 

5.21 

5.28 

5.34 

5.41 

5.40 

5.55 


29.7 


6 

37.9 ’ 

582 

64.6 

3,92 

3.60 

5.25 

5.32 

5,39 

5.45 

5.52 

5.60 


36 7 


10 

46.7 

706 

79.3 

3,89 

3.59 

5.29 

5,36 

6,43 

5,50 

5.57 

5.64 

TL 15 

X27.3 

300 1 

6 

34.8 

787 

71.7 

4,76 

4.03 

6.23 

6,30 

6.36 

6,43 

6.50 

6.56 


36.0 


6 

45.9 

1020 

94,2 

4,73 

4.12 

6.27 

6.34 

6.40 

6,47 

6.54 

6.61 


44.5 


10 

66.7 

1260 

116 

4,70 

4.21 

6.31 

6,38 

6,44 

6,51 

6.58 

6.65 


52.0 


12 

67.3 

1460 

137 

4.6? 

1 4.31 

6.35 

6,42 

6,49 

6,56 j 

6.63 

6.70 

TL 20 

X 48.6 

400 

8 

ól,9 

2490 

170 

6.34 

537 

0.31 

0.37 

8.44 

8,50 

8,57 

8,64 


60.2 


10 

76.7 

3060 

210 

6,31 

5.46 

8.35 

0.41 

, 8,48 

8,54 

8.61 

8.68 


71.6 


12 

91.3 

3600 

249 

6,28 

5.55 

8.30 

0.45 

8,52 

8,59 

8,66 

8,72 


82.9 


14 

106 

4120 

207 

6,25 

5.65 

8.43 

0.49 

8,56 

8,63 

8,70 

8.77 


63.6 


16 

120 

_1 

4630 1 

325 

6,22 

5.74 

8.47 

0.54 

8,60 

8,67 

8.74 

8,81 


NOTA; LO seporoclón entre los perfiles individuales, d, en milímetios 
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ANGULOS FORMADOS EN FRIO CINTAC 
PERFILES XL 
ALAS IGUALES 

Propiedodes paro el Diseño 
Sección Total 



Designoción 


Oinnenslones 


XL H X Peso 

fi 

e 

Area 

1 Éje U - U 

EjeV 

V 

A 

I 


r 

i 





d" 0 

d- 2 

d» 4 

d-6 

d= 8 

d«i0 

cm X kgf/m 

mm 

mm 

cm? 

cm^ 

cm 

cm 

cm 

cm 

cm 

cm 

cm^ 

cm 

XL 4 X 1.’5 

40 

2 

1,4? 

1,23 

0,917 

1,05 

1,18 

1,32 

1.45 

1.59 

0 914 

0.789 

1.Ó6 


3 

2,10 

1.99 

0.972 

1,10 

1,24 

1.38 

1.51 

1.66 

1.26 

0.775 

XL 5 X 1.47 

50 

2 

1.87 

2.34 

1.12 

1,26 

1,38 

1.5) 

1.65 

1.79 

1.64 

0.993 

2.12 


3 

2,70 

3,72 

1,17 

1,30 

1,44 1 

1.57 

1.71 

1.05 

2.59 

0.979 

XL 6 X 1.78 

60 

2 

2,27 

397 

1,32 

1.45 

1.58 

1.71 

1,85 

1.90 

3.25 

1.20 

2.6<? 


3 

3,30 

6,24 

1.37 

1,61 

1,64 

1.77 

1,91 

2.04 

4.63 

1.10 

3 35 


4 

4,27 

8,73 

1.43 

1,56 ^ 

1.70 

1.83 

1.97 

2.10 

5.65 

1.17 

XL 8 X 2.41 

80 

2 

3,07 

9.18 

1.73 

1.86 

1,99 

2.12 

2.25 

2.38 

7,91 

T,Ó1 

3.54 


3 

4,50 

14,3 

1.78 

1,91 

2,04 

2.17 

2.30 

2.44 

11.4 

1,69 

4.61 


4 

5.87 

19,7 

1.83 

1.96 

2,10 

2.23 

2.36 

2,50 

14.6 

1.58 

5.63 


6 

7.18 

25,6 

1.89 

2,02 

2,15 

2 29 

2.42 

2.56 

17.6 

1.56 

6.61 


ó 

8,42 

31,8 

1.94 

2,08 

2,21 

2.34 

2.48 

2.62 

20.2 

1.55 

XL 10 X 3.04 

100 

2 

3,87 

17,7 

2,14 

2.26 

239 

2.52 

2.65 

2.78 

15,7 

2,01 

4.46 


3 

6.70 

27,3 

2,19 

2.31 

2,44 

2.67 

2.71 

2.84 

22,8 

2,00 

5.07 


4 

7.47 

37.5 

2,24 

2,37 

2,50 

2,63 

2.76 

2,90 

29.5 

1,99 

7.20 


5 

9,18 

48.2 

2.29 

2,42 

2,55 

2.69 

2.82 

2,96 

35.7 

1,97 

0.49 


6 

10,8 

59,5 

2,35 

2,48 

2,61 

2.74 

2.88 

3,01 

41,5 

: 1.96 

XL 12 X 5.42 

120 

3 

ó,90 

46,5 

2.59 

2,72 

2,85 

2,98 

3.11 

3,24 

40,0 

2.41 

7.12 


4 

9,07 

63,6 

2.64 

2,77 

2,90 

3,03 

3.16 1 

3,30 

52,0 

2,39 

8.77 


5 

11,2 

81,3 

2,70 

2,83 

2,96 

3.09 

3.22 

3.35 

63.4 

2,38 

10.4 


6 

13,2 

99.9 

2,76 

2,88 

3,01 

3.14 

3.28 

3,41 

74.0 

2.37 

XL 13 X 5.09 

130 

3 

7.50 

50.7 

2,80 ; 

2,92 

3.05 

3,18 

3,31 

3.44 

51.2 

2.61 

7.75 


4 

9 07 

80.1 

2,85 

2,98 

3.10 

3,23 

3,37 

3.50 

66.7 

2.60 

6.56 


5 

12.2 

102 

2,90 

3,03 

3.16 

3,29 

3.42 

355 

81.4 

2,58 

11,3 


6 

14.4 

126 

2,95 

3.08 

3 21 

3.34 

3,48 

3 61 

953 

2.57 

XL 16 X 7.30 

160 

3 i 

9.30 

108 

3,41 

3.53 

3.66 

3,79 

3,92 

4.05 

96.6 

3.22 

9.63 


4 

12.3 

147 

3,46 

3.59 

3.71 

3,84 

3,97 

4.10 

127 

3.21 

11,9 


5 1 

15.2 

107 

3,51 

3.64 

3.77 

3,90 

4,03 

4.16 

155 

3.20 

14,1 


6 ' 

10.0 

228 

3,56 

3,69 ^ 

3,82 

3.95 

4.00 

4.21 

103 

3.18 

XL20 X 12.1 

200 

4 

15.5 

203 

4.27 

4.40 

4,53 

465 

4.70 

4.91 

251 

4.03 

15.1 


5 

19.2 

350 

4.32 

4.45 

4.58 

4.71 

4.84 

4.97 

309 

4.01 

17.9 


6 

22.8 

437 

4.37 

4.50 

4.63 

4.76 

4.09 

5.02 

365 

4.00 

23,5 

] 

0 

29.9 

599 

4.48 

4.61 

4.74 

4.87 

5.00 

5,13 

472 

3.97 

XL25 X 19,0 

250 

5 

24.2 

: 690 

5.34 

5.47 

5,59 

6.72 

6.05 

5.98 

, 613 

5,03 

22.6 


6 

28.8 

1 836 

5.39 

5.52 1 

5.65 

5.77 

5.90 

6.03 

1 726 

5.02 

29.7 


0 

37.9 

¡1140 

5.49 

5.62 i 

5.75 

5.06 

6.01 

6.14 

! 945 

4.99 

36,7 


10 

46.7 

i 1460 

5.60 

5.72 

5,85 

5.96 

6.11 

6.24 

¡ 1150 

4.97 

XL 30 X 27.3 

300 

6 

34.8 

'l430 

6.41 

1 

6.54 1 

6,66 

’ 6.79 

6.92 

7.05 

1270 

6,04 

36,0 


8 

45.9 

, 1950 

1 6.51 

6.64 ! 

6,76 

, 6.89 

7.02 

7.15 

. 1660 

6,01 

44,5 


10 

56.7 

¡2460 

6,61 

6.74 

6,87 

7.00 

7.13 

7.26 

1 2030 

5.99 

52,8 


12 

67.3 

■3030 

1 6.72 

6.04 1 

6,97 

7.10 

7.23 

7.36 

2390 

5,96 

XL 40 X 48,6 

400 

0 

61.9 

4520 

8.55 

8.67 ! 

6.80 

0.93 

9,06 

9.18 

4020 

6.06 

60,2 


10 

76.7 

5740 

865 

0.77 1 

8.90 

9.03 

9,16 

9.28 

4940 

6.03 

71.6 


12 

91,3 

6980 

8,75 

8.88 I 

9,00 

9.13 

9,26 

9.39 

5840 

8.00 

82,9 


14 

106 

8270 

8,85 

8.98 

9,11 

924 

9.36 

9.49 

6710 

7,97 

93,9 


16 

120 

9690 , 

8 95 

9.08 

9,21 

9.34 

9,47 

9.60 

7550 

7,96 


NOTA ; La sapococión entr^ los perfiles individuales, d. en milímetros. 


Tabla reproducida del "Marrual de Diseño Clntac", por gentileza de CINTAC S.A. 
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TABLA A.2 Perfiles de Acero (continuación) 



Tabla reproducida del "Manual de Diseño Cintac’, por gentile2a de CiNTAC S.A. 
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TABLA A.3 Tensiones admisibles de compresión en kg/cm^ para elementos de 
acero A37-24 


Elementos Principales 

Elementos Secundarios 

KL/i 


KL/i 

o ^ 

KL/i 


KL/i 


KL/i 


L/i 

a’ . 

L/i 

o’ . 

adm 

adm 

adm 

. 

adm 

adm 

adm 

adm 

1 

1437 

41 

1282 

81 

1040 

121 

722 

161 

417 

121 

725 

161 

524 

2 

1434 

42 

1277 

82 

1033 

122 

713 

162 

412 

122 

720 

162 

521 

3 

1432 

43 

1272 

83 

1026 

123 

704 

163 

407 

123 

715 

163 

518 

4 

1429 

44 

1267 

84 

1019 

124 

695 

164 

402 

124 

709 

164 

515 

5 

1426 

45 

1262 

85 

1012 

125 

686 

165 

Í97 

125 

703 

165 

512 

6 

1423 

46 

1256 

86 

1004 

126 

676 

166 

392 

126 

697 

166 

509 

7 

1420 

47 

1251 

87 

997 

127 

667 

167 

287 

127 

691 

167 

506 

8 

1417 

48 

1246 

88 

990 

128 

658 

168 

383 

12» 

685 

168 

504 

9 

1414 

49 

1240 

89 

982 

129 

648 

169 

378 

129 

679 

169 

501 

10 

1411 

50 

1235 

90 

975 

130 

639 

170 

374 

130 

673 

170 

498 

11 

1408 

51 

1229 

91 

968 

131 

630 

171 

369 

131 

666 

171 

496 

12 

1405 

52 

1223 

92 

960 

132 

620 

172 

365 

132 

660 

172 

493 

13 

1401 

53 

1218 

93 

953 

133 

611 

173 

361 

133 

653 

173 

491 

14 

1398 

54 

1212 

94 

945 

134 

602 

174 

357 

134 

647 

174 

489 

15 

1394 

55 

1206 

95 

937 

135 

593 

175 

353 

135 

641 

175 

487 

16 

1391 

56 

1201 

96 

930 

136 

584 

176 

349 

136 

635 

176 

484 

17 

1387 

57 

1195 

97 

922 

137 

576 

177 

345 

137 

629 

177 

482 

18 

1384 

58 

1189 

98 

914 

138 

567 

178 

341 

138 

623 

178 

480 

19 

1380 

59 

1183 

99 

906 

139 

559 

179 

337 

139 

618 

179 

478 

20 

1376 

60 

1177 

100 

898 

140 

551 

180 

333 

140 

613 

180 

476 

21 

1372 

61 

1171 

101 

891 

141 

543 

181 

330 

141 

607 

181 

474 

22 

1368 

62 

1165 

102 

883 

142 

536 

182 

326 

142 

602 

182 

473 

23 

1364 

63 

1159 

103 

875 

143 

528 

183 

322 

143 

597 

183 

471 

24 

1360 

64 

1152 

104 

866 

144 

521 

184 

319 

144 

592 

184 

469 

25 

1356 

65 

1146 

105 

858 

145 

514 

185 

315 

145 

587 

185' 

468 

26 

1352 

66 

1140 

106 

850 

146 

507 

186 

312 

146 

583 

186 

466 

27 

1348 

67 

1134 

107 

842 

147 

500 

187 

309 

147 

578 

187 

465 

28 

1343 

68 

1127 

108 

834 

148 

493 

188 

305 

148 

574 

188 

463 

29 

1339 

69 

1121 

109 

825 

149 

487 

189 

302 

149 

569 

189 

462 

30 

1335 

70 

1114 

lio 

817 

150 

480 

190 

299 

150 

565 

190 

460 

31 

1330 

71 

1108 

111 

809 

151 

474 

191 

296 

151 

561 

191 

459 

32 

1326 

72 

1101 

112 

800 

152 

468 

192 

293 

152 

557 

192 

458 

33 

1321 

73 

1095 

113 

792 

153 

461 

193 

290 

153 

553 

193 

457 

34 

1316 

74 

1088 

114 

783 

154 

455 

194 

287 

154 

549 

194 

456 

33 

1312 

75 

1081 

115 

775 

155 

450 

195 

284 

155 

545 

195 

455 

36 

1307 

76 

1074 

116 

766 

156 

444 

196 

281 

156 

541 

196 

454 

37 

1302 

77 

1068 

117 

757 

157 

438 

197 

278 

157 

538 

197 

453 

38 

1297 

78 

1061 

118 

748 

158 

433 

198 

275 

158 

534 

198 

452 

39 

1292 

79 

1054 

119 

740 

159 

427 

199 

273 

159 

531 

199 

451 

40 

1287 

80 

1047 

120 

731 

160 

422 

200 

270 

160 

528 

200 

450 
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TABLA A.4 Tensiones admisibles de compresión en kg/cm^ para elementos de 
acero A42-27 


Elementos Principales 

Elementos Secundarios 

KL/i o , 

adm 

KL/i 

adm 

KL/i 

adm 

KL/i 

adm 

KL/i 

adm 

L/i 

o’ . 

adm 

L/i 

O* , 

adm 

1 

1617 

41 

1428 

81 

1131 

121 

737 

161 

417 

121 

740 

161 

524 

2 

1613 

42 

1422 

82 

1122 

122 

725 

162 

412 

122 

733 

162 

521 

3 

1610 

43 

1416 

83 

1113 

123 

714 

163 

407 

123 

725 

163 

518 

4 

1607 

44 

1409 

84 

1105 

124 

703 

164 

402 

124 

717 

164 

515 

5 

1604 

45 

1403 

85 

1096 

125 

692 

165 

397 

125 

709 

165 

512 

6 

1600 

46 

1397 

86 

1087 

126 

681 

166 

392 

126 

702 

166 

509 

7 

1597 

47 

1390 

87 

1078 

127 

670 

167 

387 

127 

694 

167 

506 

8 

1593 

48 

1383 

88 

1069 

128 

660 

168 

383 

128 

687 

168 

504 

9 

1589 

49 

1377 

89 

1060 

129 

649 

169 

378 

129 

680 

169 

501 

10 

1585 

50 

1370 

90 

1051 

130 

639 

170 

374 

130 

673 

170 

498 

11 

1582 

51 

1363 

91 

1041 

131 

630 

171 

369 

13J 

666 

171 

496 

12 

1578 

52 

1356 

92 

1032 

132 

620 

172 

365 

132 

660 

172 

493 

13 

1574 

53 

1349 

93 

1023 

133 

611 

173 

361 

133 

653 

173 

491 

14 

1569 

54 

1342 

94 

1013 

134 

602 

174 

357 

134 

647 

174 

489 

15 

1565 

55 

1335 

95 

1004 

135 

593 

175 

353 

135 

641 

175 

487 

16 

1561 

56 

1328 

96 

995 

136 

584 

176 

349 

136 

635 

176 

484 

17 

1556 

57 

1321 

97 

985 

137 

576 

177 

345 

137 

629 

177 

482 

18 

1552 

58 

1314 

98 

975 

138 

567 

178 

341 

138 

623 

178 

480 

19 

1547 

59 

1306 

99 

966 

139 

559 

179 

337 

139 

618 

179 

47R 

20 

1543 

60 

1299 

100 

956 

140 

551 

180 

333 

140 

613 

180 

476 

21 

153R 

61 

1292 

101 

946 

141 

543 

181 

330 

141 

607 

181 

474 

22 

1533 

62 

1284 

102 

936 

142 

536 

182 

326 

142 

602 

182 

473 

23 

1528 

63 

1277 

103 

926 

143 

528 

183 

322 

143 

597 

183 

471 

24 

1524 

64 

1269 

104 

916 

144 

521 

184 

319 

144 

592 

184 

469 

25 

1519 

65 

1261 

105 

906 

145 

514 

185 

315 

145 

587 

185 

468 

26 

1513 

66 

1254 

106 

8% 

146 

507 

186 

312 

146 

583 

186 

466 

27 

1508 

67 

1246 

107 

886 

147 

500 

187 

309 

147 

578 

187 

465 

28 

1503 

68 

1238 

108 

876 

148 

493 

188 

305 

148 

574 

188 

463 

29 

1498 

69 

1230 

109 

865 ' 

149 

487 

189 

302 

149 

569 

189 

462 

30 

1492 

70 

1222 

no 

855 : 

150 

480 

190 

299 

150 

565 

190 

460 

31 

1487 

71 

1214 

111 

845 

151 

474 

191 

296 

151 

561 

191 

459 

32 

1481 

72 

1206 

112 

834 

152 

468 

192 

293 

152 

557 

192 

458 

33 

1476 

73 

1198 

113 

824 

J53 

461 

193 

290 

153 

553 

193 

457 

34 

1470 

74 

1190 

114 

813 

154 

455 

194 

287 

154 

549 

194 

456 

35 

1464 

75 

1181 

115 

802 

155 

450 

195 

284 

155 

545 

195 

455 

36 

1458 

76 

1173 

116 

791 

156 

444 

196 

281 

156 

541 

196 

454 

37 

1453 

77 

1165 

117 

781 

157 

438 

197 

278 

157 

538 

197 

453 

38 

1447 

78 

1156 

118 

770 

158 

433 

198 

275 

158 

534 

198 

452 

39 

1441 

' 79 

1148 

119 

759 

159 

427 

199 

273 

159 

531 

199 

451 

40 

1434 

80 

1139 

120 

748 

160 

422 

200 

270 

160 

528 

200 

450 
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TABLA H.l Barras para hormigón armado. Compañía Siderúrgica Huachipato (CSH) 


1. Dimensiones del Producto 

Son barras de acero de sección aproximadamente circular, fabricadas mediante 
laminación en caliente. Se producen lisas de 6 mm de diámetro, y con resaltes 
de 8 a 36 mm de diámetro nominal. Los resaltes cumplen la función de proveer 
adherencia mecánica con el hormigón. El diámetro nominal de las barras con resaltes 
se determina por la expresión: 


e = 12,74^/p (mm) 


en que e es el diámetro nominal de la barra y P es el peso de la barra expresado en Kg/m. 



En la tabla siguiente se indican los diámetros de las barras que produce normalmente 
la CSH, sus secciones, perímetros, pesos y dimensiones de resaltes correspondientes: 


Diámetro 

nominal 

(mm) 

Sección 

nominal 

(cm^) 

Perímetro 

nominal 

(cm) 

Peso 

nominal 

(kg/m) 

Sepan 
máx. res. 
(mm) 

Ancho 

base máx. 
res. (mm) 

Altura 

mín. res. 
(mm) 

6 

0,283 

1,89 

0,222 

- 

- 

- 

8 

0,503 

2,51 

0,395 

5,6 

2,00 

0,32 

10 

0,785 

3,14 

0,617 

7,0 

2,50 

0,40 

12 

1,131 

3,77 

0,888 

8,4 

3,00 

0,48 

16 

2,011 

5,03 

1,578 

11,2 

4,00 

0,64 

18 

2,545 

5,66 

1,998 

12,6 

4,50 

0,72 

22 

3,801 

6,91 

2,984 

15,4 

5,50 

1,10 

25 

4,909 

7,85 

3,853 

17,5 

6,25 

1,25 

28 

6,158 

8,80 

4,834 

19,6 

7,00 

1,40 

32 

8,043 

10,50 

6,313 

22,4 

8,00 

1,60 

36 

10,179 

11,31 

7,990 

25,2 

9,00 

1,80 
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Las barras de 6 a 12 mm se proveen en rollos de aproximadamente un metro de 
diámetro. Las barras de 16 a 36 mm se entregan rectas en largos de 6 a 18 m (son 
normales las longitudes pares y 7 y 9 m). 

2. Calidad y Propiedades Mecánicas 

Las barras CSH se producen de acuerdo a la norma chilena NCh204.Of78 en los grados 
A44-28H y A63-42H. Las barras llevan marcas en sobrerrelieve para identificar al 
fabricante y el grado. La CSH usa la sigla CAP en todas las barras con resaltes, y 
las marcas HH y HHHH para los grados A44-28H y A63-42H respectivamente. Las 
barras de 6 mm sólo se producen en calidad A44-28H. Las propiedades mecánicas 
que se deben cumplir según la norma citada se indican en la tabla siguiente: 



A 44-28 H 

A 63-42 H 

Resistencia mínima a la tracción c 

r 

4.400 kg/cm^ 

6.300 kg/cm^ 

Resistencia de fluencia a 

y 

Mínima 

Máxima 

2.800 kg/cm^ 

4.200 kg/cm^ 
5.800 kg/cm^ 

Razón a /a 

r y 

- 

> 1,33 

Deformación unitaria de rotura 8^ en probeta de 
largo inicial 200 mm entre marcas 

>0,16 

700/a-k 
pero > 0,08 


Nota: 

k = 0 para barras de diámetro (|) de 12 a 18 mm k = 0,03 para (|) = 28 mm 

k = 0,01 para (|) = 10 y 22 mm k = 0,04 para (|) = 32 mm 

k = 0,22 para (|) = 8 y 25 mm k = 0,05 para (|) = 36 mm 
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(Tensiones en Kg/cm^) 
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TABLA M.2 

Acebolladura: 

Agujero: 

Bolsillos: 

Canto Muerto: 

Deformaciones: 

Desviación de 
las fibras: 

Grieta: 

Médula: 

Nudos: 

Pudrición: 

Velocidad de 
crecimiento: 


Glosario de los principales defectos en piezas de madera 


Separación entre dos anillos consecutivos. 

Orificio resultante del desprendimiento de un nudo. 

Presencia de corteza en la madera, o cavidad de resina, o crecimiento 
anormal. 


Material fallante en una arista de la pieza. 


Arqueadura: curvatura de la pieza en tomo a su eje fiexural débil. 
Encorvadura: curvatura de la pieza en tomo a su eje fuerte. 
Torcedura: torsión de la pieza en tomo a su eje longitudinal. 
Acanaladura: Alabeo en forma de canal. 


Cuando la dirección longitudinal de las fibras no es paralela al borde 
de la pieza. 


Separación longitudinal de las fibras. Se llama rajadura si ocurre 
cortando dos superficies opuestas o adyacentes de una pieza. 


Parte central del tronco constituida por tejido parenquimatoso (tejido 
celular esponjoso y blando). 


Singularidades producto de la interferencia de una rama. Pueden ser 
firmes y sanos si se generan de una rama viva que ha crecido junto con 
el tronco, pero producen desviación de las fibras. Pueden ser sueltos o 
muertos producto de una rama muerta no podada junto al tronco. 


Degradación debido a hongos xilófagos que afecta seriamente la 
resistencia de la madera. 


Número de anillos por centímetro. 



Apéndice M / Tablas para Diseño en Madera 
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TABLA M.3 Tensiones admisibles y módulo de elasticidad en flexión, en kg/cm^, 
para madera aserrada. Uso general basado en propiedades en estado “Verde”. 


ESPECIES 

Tipo de Tensión 

Grado I 
RR=75% 

Grado II 
RR=60% 

Grado III 
RR=48% 

Grado IV 
RR=38% 

Eucaliptus 

Flexión 

Tracción paralela 0 ^"“^ 
Compresión paralela 
Compresión normal 0 

^ en 

Cizalle 

Módulo de elasticidad 
en flexión E^. 

220 

132 

165 

41 

17 

126.000 

170 

102 

130 

41 

14,5 

106.000 

140 

84 

105 

41 

12,5 

91.000 

lio 

66 

83 

41 

10,5 

79.000 

Araucaria 

Coigüe 

Raulí 

Roble 

Tinco 

Flexión 

Tracción paralela 
Compresión paralela o^p^"* 
Compresión normal o 

Cizalle 

Módulo de elasticidad 
en flexión E^ 

140 

84 

105 

28 

12,5 

91.000 

lio 

66 

83 

28 

10,5 

79.000 

86 

52 

66 

28 

8,6 

69.000 

69 

41 

52 

28 

7,2 

61.000 

Alerce 

Lenga 

Lingue 

Mañío 

Pino Oregón 
Olivillo 

Flexión 

Tracción paralela o^p^'' 
Compresión paralela o^p^'^ 
Compresión normal 

Cizalle 1 "*^^ 

Módulo de elasticidad 
en flexión E^. 

lio 

66 

83 

23 

10,5 

79.000 

86 

52 

66 

23 

8,6 

69.000 

69 

41 

52 

23 

7,2 

61.000 

55 

33 

41 

23 

6,2 

55.000 

Álamo 

Pino Radiata 

Flexión 

Tracción paralela 
Compresión paralela 
Compresión normal a 

^ en 

Cizalle 1 "“^ 

Módulo de elasticidad 
en flexión E^. 

86 

52 

66 

19 

8,6 

69.000 

69 

41 

52 

19 

7,2 

61.000 

55 

33 

41 

19 

6,2 

55.000 

43 

26 

33 

19 

5,2 

50.000 
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TABLA M.4 Dimensiones para piezas de madera aserrada y cepillada 



Nota: 1 pulgada = 2,54 cm 
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TABLA M.5 Dimensiones de clavos estándar 


Designación 
(mm X mm) 

Largo 

(mm) 

Diámetro 

(mm) 

Cantidad de Clavos 
por Kilogramo 

150x5,6 

150 

5,6 

24 

125x5,1 

125 

5,1 

37 

100x4,3 

100 

4,3 

66 

90 X 3,9 

90 

3,9 

103 

75 X 3,5 

75 

3,5 

145 

65x3,1 

65 

3,1 

222 

50 X 2,8 

50 

2,8 

362 

50 X 2,2 

50 

2,2 

405 

45 X 2,2 

45 

2,2 

559 

40 X 2,2 

40 

2,2 

647 

30 X 2,0 

30 

2,0 

1195 

25 X 1,7 

25 

1,7 

2042 

20 X 1,5 

20 

1,5 

3362 

15 X 1,3 

15 

1,3 

6026 


Nota; El largo no incluye la cabeza del clavo. 
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TABLA M.6 Densidad anhidra de algunas maderas crecidas en Chile 


Especie Nombre Común 

p/kg/m^) 

Álamo 

357 

Alerce 

385 

Algarrobo 

619 

Araucaria 

477 

Canelo 

440 

Ciprés de la Cordillera 

393 

Ciprés de las Guaitecas 

390 

Coigüe 

400 

Coigüe de Chiloé 

505 

Coigüe de Magallanes 

518 

Eucaliptus 

543 

Laurel 

427 

Lenga 

476 

Lingue 

498 

Mañío Hojas Punzantes 

435 

Olivillo 

460 

Pino Oregón 

326 

Pino Radiata 

370 

Raulí 

426 

Roble 

527 

Roble del Maulé 

605 

lepa 

442 

Tinco 

583 

Ulmo 

525 
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TABLA V.l Sobrecarga de uso uniformemente distribuidas para pisos 
(Ref NChl537.0f86) 


Tipo de 
Edificio 

Descripción de Uso 

Sobrecarga 

kg/m^ 

Bibliotecas 

Áreas de lectura 

Áreas de archivo: 

300 


a) apilamiento de hasta 1,8 m de altura 

400 


b) por cada 0.30 m adicionales sobre 1.8 m 

500 

Bodegas 

Áreas para mercadería liviana 

600 


Áreas para mercadería pesada 

Áreas para frigoríficos. 

1.500 


Debe estimarse pero no ser inferior a 

1.500 

Cárceles 

Áreas de celda 

250 

Escuelas 

Salas de clases con asientos fijos 

250 


Salas de clases con asientos móviles 

300 

Estacionamientos 

Áreas para estacionamientos y reparación 
de vehículos, incluyendo las vías de circulación. 

500 

Fábricas 

Áreas con maquinaria liviana 

400 


Áreas con maquinaria pesada 

600 

Hospitales 

Áreas para internados 

Áreas para quirófanos, laboratorios, etc. 

200 


Deben estimarse pero no ser inferior a 

300 

Hoteles 

Áreas para piezas 

200 


Áreas para cocinas, lavanderías 

400 


Áreas para salones, comedores y lugares de reunión 

500 

Iglesias 

Áreas de culto con asientos fijos 

300 


Áreas de culto con asientos móviles 

500 

Oficinas 

Áreas privadas sin equipos 

250 


Áreas públicas y áreas privadas con equipos 

500 

Teatros 

Áreas con asientos fijos 

300 


Áreas para escenarios 

450 


Áreas de uso general 

500 

Tiendas 

Áreas para ventas al por menor 

400 


Áreas para ventas al por mayor 

500 

Viviendas 

Buhardillas no habitables 

100 


Áreas de uso general 

200 


Balcones, terrazas y escalas 

250 
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Hemisferio 


Paralelepípedo 

rectángulo 


Cilindro de 
revolución 
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TABLA V.3 Propiedades de secciones referidas al CG 
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(Continuación Tabla V.3) 
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TABLA V.4 Esfuerzos internos y deformaciones en vigas con El constante 
(5 positivo es con deformación hacia abajo. En todos los casos, el origen de la 
coordenada x está en el apoyo izquierdo) 


1 



V 


2 


q 



X > a 

8 = -^\r x^ + 3x'a] 

6Er ■* 

X < a 

M = 0 

X > a 

II 

X < a 

V = 0 

X > a 

V = -P 

X < a 


6 =^^3L-a), 


Si 


. a - L 


b = 0 




Pa- 

2R 


PL’ 

-» é 

3RI "tnax 


6 = -5^^''+6L'-4Lx) 
24E1 ^ ^ 


PL^ 






T 



M =-+ L^-2Lx) 
V = q{x - L) 


Al VI 




J <0 OCVÍ 
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(Continuación Tabla V.4) 



5 





Q L 


8 =-3£Í_(iOL’-I 0L-X +5Lx'-xO 


M =-3í^(l^-3L'x+3Lx‘-xO 
6L^ ^ 

V = + 2Lx - x^) 

2L^ ^ 

Q L* 

8 =-!:^ 

30EI 



5 =- lOL'x + xO 

l20LEr ' 

M = -^^L'-3L-x + x') 


V = Ml^ + xO 
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8 ^ — (3x- - lOL'x^ + 7L"x) 

360LEI ^ 



5 = ^-^(óiíxL - 3a' X - 21 r X - X') 

6LHJ ^ ^ 

5 = —^ií-6a'L + 3x'L- x' -2L\x -3a'x) 
6LE1 ^ ^ 


®2 M = * 


M,(L-x) 


M,(L-a) 


O / \ 

= “^^^(6ax,L - 3a^Xj - 2L‘x, - x,^) 

^ ■ ^ 7 ^ ■ 2L-X, - 3a=xJ 


X, = V(2aL-a^ - fL^) 

x,=L-J(XL^.a^) 


, =-il2-(2L--6aL+3aO 
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(Continuación Tabla V4) 
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(Continuación Tabla V4) 
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(Continuación Tabla V.4) 



5 = 


X < a 


8 = —L[(M, + M, )^x’ -6Lx +3L’)f R, ^L'x - x' -2C)] X 2 a 
6E1 

M=M,-R,x 
M = M,-R,x + M„ 

V = R, 


X < a 
X > a 


R,= 
M,= 
M, = 
U, 

M. 


í^(4La-3a-L0 

^^(jU-3aO 


= -M. 


L " L- L*" ” 


MI 


X, = 


L L' L’ 

= -J_6m,x,'-R,x,’) 

6EI 

= [ (M, + M,) (3x,^ - 6LXj + 3L^) + R, (3L-x, - x/ - 2L^)] 

-L(L-3a) 

3a 

I.- 


para a > L/3 
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TABLA V.6 Escala de Mercalli Modificada (Bolt, 1981) 

Escala de Intensidad Mercalli Modificada (versión de 1956)* 

Construcciones A, B, C, D. Para evitar ambigüedades de lenguaje la calidad de la 
construcción, ladrillo u otro material, se especifica por las siguientes letras. 

Construcciones A. Estructuras de acero y hormigón armado, bien diseñadas, calculadas 
para resistir fuerzas laterales. Buena construcción, materiales de primera calidad. 

Construcciones B. Estructuras de hormigón armado, no diseñadas en detalle para 
resistir fuerzas laterales. Buena construcción y materiales. 

Construcciones C. Estructuras no tan débiles como para fallar la unión de las 
esquinas, pero no reforzadas ni diseñadas para resistir fuerzas horizontales. 
Construcción y materiales corrientes. 

Construcciones D. Construcciones de materiales pobres, tales como el adobe; baja 
calidad de construcción. No resistente a fuerzas horizontales. 

* Versión original de 1931 en Wood H. O. y Neumann R, 1931. Eseala de intensidad Mercalli 
Modificada de 1931: “Seismological Society of America Bulletin”. vol. 53, núm. 5. p. 979- 
987. Versión de 1956 preparada por Charles R Richter en “Elementary Seismology”, 1958. 
pp. 137-138. W. H. Freeman and Company. 

VALOR DE DESCRIPCIÓN 

INTENSIDAD 

I. No sentido. 

II. Sentido por personas en posición de descanso, en pisos altos o situación favorable. 

III. Sentido en el interior. Objetos suspendidos oscilan. Vibraciones como si pasara un 
camión ligero. Duración apreciable. Puede no ser reconocido como un terremoto. 

IV. Objetos suspendidos oscilan. Vibraciones como al paso de im camión pesado 
o sensación de sacudida como de un balón pesado golpeando las paredes. 
Automóviles parados se balancean. Ventanas, platos, puertas vibran. Los 
cristales tintinean. Los cacharros de barro se mueven. En el rango alto de IV, 
los tabiques y armazones de madera crujen. 

V. Sentido al aire libre; se aprecia la dirección. Los que están durmiendo se 
despiertan. Los líquidos se agitan, algunos se derraman. Objetos pequeños 
inestables desplazados o volcados. Las puertas se balancean, se cierran, se 
abren. Contraventanas y cuadros se mueven. Los péndulos de los relojes se 
paran, comienzan a andar, cambian de período. 
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VI. Sentido por todos. Muchos se asustan y salen al exterior. La gente anda 
inestablemente. Ventanas, platos y objetos de vidrio se rompen. Adornos, 
libros, etc. se caen de las estanterías. Los cuadros se caen. Los muebles se 
mueven o vuelcan. Los revestimientos débiles y las construcciones de tipo 
D se agrietan, las campanas pequeñas suenan (iglesias, colegios). Árboles, 
arbustos sacudidos visiblemente. 

VIL Difícil mantenerse en pie. Sentido por los conductores. Objetos suspendidos 
tiemblan. Muebles rotos. Daño a edificios del tipo D incluyen grietas. Las 
chimeneas débiles se rompen a ras del tejado. Caída de cielos rasos, ladrillos 
sueltos, piedras, tejas, comisas, también antepechos no asegurados y 
ornamentos de arquitectura. Algunas grietas en edificios de tipo C. Olas en 
estanques, agua enturbiada con barro. Pequeños corrimientos y hundimientos 
en arena o montones de grava. Campanas grandes suenan. Canales de cemento 
para regadío dañados. 

VIII Conducción de los coches afectada. Daños en edificios del tipo C; colapso 
parcial. Algún daño a construcciones de tipo B; nada en edificios de tipo A. 
Caída de estuco y algunas paredes de mampostería. Giro, caída de chimeneas, 
rimeros de fábricas, monumentos, torres, depósitos elevados. La estmctura 
de las casas se mueve sobre los cimientos si no están sujetas; trozos de 
pared sueltos, arrancados. Ramas de árboles rotas. Cambios en el caudal o 
temperatura de fuentes y pozos. Grietas en suelo húmedo y pendientes fuertes. 

IX. Pánico general. Construcciones del tipo D destmidas; edificios tipo C 
seriamente dañados, algunas veces con colapso total; edificios tipo B con 
daños importantes. Daño general en los cimientos. Estmcturas de armazón, si 
no están sujetas, desplazadas de los cimientos. Armazones arminados. Daños 
serios en embalses. Tuberías subterráneas rotas. Amplias grietas en el suelo. 
En áreas de aluvial eyección de arena y barro, aparecen fuentes y cráteres de 
arena. 

X. La mayoría de las constmcciones y estmcturas de armazón destmidas por 
sus cimientos. Algunos edificios bien constmidos en madera y puentes, 
destmidos. Daños serios en presas, diques y terraplenes. Grandes corrimientos 
de tierras. El agua rebasa las orillas de canales, ríos, lagos, etc. Arena y barro 
desplazados horizontalmente en playas y tierras llanas. Carriles torcidos. 

XI. Carriles muy retorcidos. Tuberías subterráneas completamente fuera de servicio. 

XII. Daño prácticamente total. Grandes masas de rocas desplazadas. Visuales y 
líneas de nivel deformadas. Objetos proyectados al aire. 



Apéndice V / Tablas Varias 


559 


TABLA V.7 Definición de los tipos de suelos de fundación según norma chilena 
NCh 433 Diseño Sísmico de Edificios 


TIPO DE 

SUELO 

DESCRIPCIÓN 

I 

Roca: Material natural, con velocidad de propagación de ondas de corte 
in-situ igual o mayor que 900 m/s, o bien, resistencia de la compresión 
uniaxial de probetas intactas (sin fisuras) igual o mayor que 10 MPa y 
RQD igual 0 mayor que 50%. 

II 

a) Suelo con igual o mayor que 400 m/s en los 10 m superiores, y 
creciente con la profundidad; o bien, 

b) Grava densa, con peso unitario seco y^ igual o mayor que 20 kN/m\ 

0 índice de densidad ID(DR) (densidad relativa) igual o mayor que 75%, o 
grado de compactación mayor que 95% del valor Proctor Modificado; o bien; 

c) Arena densa, con ID(DR) mayor que 75%, o índice de Penetración 
Estándar N mayor que 40 (normalizado a la presión efectiva de sobrecarga 
de 0,10 MPa), o grado de compactación superior al 95% del valor Proctor 
Modificado; o bien, 

d) Suelo cohesivo duro, con resistencia al corte no drenado s^ igual o 
mayor que 0,10 MPa (resistencia a la compresión simple q^ igual o mayor 
que 0,20 MPa) en probetas sin fisuras. 

En todos los casos, las condiciones indicadas deberán cumplirse 
independientemente de la posición del nivel freático y el espesor mínimo 
del estrato debe ser 20 m. Si el espesor sobre la roca es menor que 20 m, 
el suelo se clasificará como tipo I. 

III 

a) Arena permanentemente no saturada, con ID(DR) entre 55 y 75%, 

0 N mayor que 20 (sin normalizar a la presión efectiva de sobrecarga de 
0,10 MPa); o bien, 

b) Grava o arena no saturada, con grado de compactación menor que el 
95% del valor Proctor Modificado; o bien, 

c) Suelo cohesivo con s^ comprendido entre 0,025 y 0,10 MPa (q^ entre 
0,05 y 0,20 MPa) independientemente del nivel freático ; o bien, 

d) Arena saturada con N comprendido entre 20 y 40 (normalizado a la 
presión efectiva de sobrecarga de 0,10 MPa). 

Espesor mínimo del estrato: 10 m. Si el espesor del estrato sobre la roca 

0 sobre suelo correspondiente al tipo II es menor que 10 m, el suelo se 
clasificará como tipo II. 

IV 

Suelo cohesivo saturado con s^ igual o menor que 0,025 MPa (q^ igual o 
menor que 0,050 MPa). 

Espesor mínimo del estrato: 10 m. Si el espesor del estrato sobre suelo 
correspondiente a algunos de los tipos I, II o III es menor que 10 m, el 
suelo se clasificará como tipo III. 
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aceleración de gravedad, 18,386 

acelerograma, 378 

acero 

ductilidad, 216 
endurecimiento, 216 
fluencia, 216 

amortiguamiento, 382,384,387,429 
análisis 
estático, 451 
modal espectral, 444 
anisosotropía, 225 
aplastamiento, 246 
arco triarticulado, 143 
área neta, 223 
Arquímedes, 13,14,29 
brecha sísmica, 377 
cadenas de amarre, 496 
carga(s) 

ambientales, 21,23 
crítica de pandeo, 236 
de viento, 22 
eventuales, 21 
gravitacionales, 21 
normas de, 23 


peso propio, 21 
sísmicas, 22 
sobrecargas, 21 centro 
de gravedad, 25-32 
de masas, 26 

de rigidez de una planta, 463 
círculo Circum-Pacíflco, 368 
coeflciente 

de amortiguamiento crítico, 385 
de dilatación térmica, 332 
de longitud efectiva, 238,239 
sísmico, 453 
colapso estructural, 492 
compatibilidad geométrica, 215,328 
comportamiento 
elasto-plástico, 351 
estructural, tipos, 401 
contacto 
liso, 71,76 
rugoso, 71,76 
contraflecha, 280 
cuantía, 264,290 
cuerpo rígido, 14 
daños sísmicos, 413,498 
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deflexión, 278 
deformación 
unitaria, 210 
permanente, 218 
plástica, 218 

por esfuerzo axial, 333,335 
por esfuerzo de corte, 334,336 
por flexión, 333,336,545 
por torsión, 335 

densidad de muros de una planta, 492 
diagrama de cuerpo libre, 67 
diseño 

balanceado, 293 
criterios de, 305 
por tensiones admisibles, 305 
último, 305 

disipación de energía, 402 
ductilidad, 216,218,228,403,445 
efecto de látigo, 458 
elemento no estructural, 413,494 
epicentro de un sismo, 370 
equilibrio 

condición límite de, 73 
configuración de,62 
de un cuerpo rígido, 95 
de un sistema de partículas, 66,68 
de una partícula, 52,54,55 
estabilidad del, 237 
estático, 327 
esfuerzo(s) 
de corte, 165 
internos, 165-167 
normal, 165 
esbeltez, 244 
escala de Mercalli, 375 
esfuerzo de corte basal, 390,438,452 
espectro 

de desplazamientos, 391 


de diseño, 410,444 
de pseudoaceleraciones, 393 
de pseudovelocidades, 393 
de respuesta elástico, 391 
de respuesta inelástico, 401 
estructuras 

geométricamente determinadas, 331 
geométricamente indeterminadas, 332 
isostáticas, 331 

hiperestáticas, 331,337,340,347 
estructuración 
de muros, 489 
de pórticos, 489 
sin losa, 496 
tipos, 489 factor 
de ductilidad, 403,456 
de participación modal, 436 
de reducción R, 444,454 
de seguridad, 206,247 
fallas geológicas, 368 filosofía de diseño 
sismorresistente, 411 
flexibilidad, 227 
fluencia, 216 
punto de, 351,402 
foco de un sismo, 370 
fragilidad, 227,228 
frecuencia circular de vibración, 383 
fricción (ver roce) 
formas de vibrar, 430 
fuerza (s) 

de amortiguamiento, 382 
de inercia, 382 
composición de, 34 
descomposición de, 39 
lateral equivalente, 390,438,456 
línea de acción, 20 
pareja de, 87 
polígono de, 38 
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propiedades, 20 

reactiva, 24 

resultante, 35,38 

reducción de un sistema de, 90 

sentido de una, 20 

tipos de, 21-24 

transmisibilidad de una, 33 grado de libertad, 127- 
130,142,152,382,427 
gusset, 221,232 
higroscopia, 227 
hipocentro de un sismo, 370 
Hooke, R.,211 
Hognestad, 258 
importancia de un edificio, 444 
inestabilidad, 236 
intensidad de un sismo, 375 
kilogramo, 18-19 
lámina(s), 132 
cadena(s)de, 132,142,152 
Lamy, Teorema de, 55 
ley 

deHooke,211,216 
de Gravitación Universal, 16 
de Newton, 14,18,52 
del paralelogramo, 34 límite 
de proporcionalidad, 227,251 
elástico, 216 
línea de presión, 47-49 
lugar geométrico, 47 
magnitud de un sismo, 375 
maremoto, 373 

masa de una estructura, 381,386,429 
matriz 

de amortiguamiento, 429,430 
de masas, 429,430 
de rigidez lateral, 361,429,430 
mecanismo, 127,135 
de colapso, 349,356 


método de las fuerzas, 337 
modelo elasto-plástico, 351,404 
modo 

fundamental de vibración, 432 
de vibrar, 430 
módulo 

de elasticidad, 212,258,333,387 
de elasticidad por cizalle, 334 
de flexión, 353 
de Poisson, 334 
plástico de flexión, 354 
resistente, 271 
tangente, 245 
momento 

concepto de, 85 
de inercia, 220,334,353,387 
de fluencia de una sección, 354 
de una fuerza, 86 
flector, 165 

plástico de una sección, 354 
propiedades del, 87 
puro, 87 Newton, 13,14,16-19,52 
norma de diseño sísmico, 413,444,467 
ondas sísmicas, 373 
pandeo, 236 
elástico, 246 
inelástico, 245 
lateral-torsional, 285 
partícula, 52 
equilibrio de una, 52 
período natural de vibración, 383 
Pitágoras, Teorema de, 41,61 
placa(s) 
de Nazca, 368 
tectónicas, 367 
planta libre, 492 
polígono 
de fuerzas, 38 
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funicular, 44 
precursores, sismos, 371 
principio de 
Arquímedes, 13 

transmisibilidad de una fuerza, 33 
proyecto 

de recuperación estructural, 498 
de refuerzo estructural, 499 
de reparación estructural, 499 
punto de fluencia, 402 
radio de giro, 220,241 
razón de amortiguamiento crítico, 385,387 
regularidad estructural 
en altura, 459,493 
en planta, 494 

relación fuerza-deformación, 327 
reparaciones sísmicas, 498 
réplicas, sismos, 371 
resistencia 
al corte, 300 
cúbica, 256 
máxima, 352,404,454 
máxima de una sección, 352 
prismática, 256 
última, 301 
respuesta sísmica 
inelástica, 462 
tridimensional, 466 
reticulados, 153,154 
cálculo de, 157-163 
de acero, 221 rigidez, 213,240,287,360 
elástica, 359,382,386 
torsional de una planta, 465 
roce, 71 
cinético, 71 
coeficiente de, 73 
cono de, 75 
estático, 71 
fluido, 70 


rótula plástica, 348,355 
seguridad 
factor de, 206 
seiche, 373 

separación entre edificios, 495 
serviciabilidad, 206,277,292 
sismos intraplaca, 370 
sistema, 66-68 
estructural, 451 

sobrerresistencia estructural, 451,454,492 
subducción, mecanismo, 368 
suelo de fundación, 399,445,453 
superficie neutra, 270 
superposición modal, 434 
espectral, 439 
tensión 

admisible, 219,229,250,276,291,3 52 

crítica, 243 

de cizalle, 274 

de flexión, 267,270 

de fluencia, 352 

de rotura, 227,262 

límite de proporcionalidad, 227 

unitaria, 207 torsión 

accidental, 467 

en planta, 462 

natural, 467 

transcursión, mecanismo, 368 
vibración libre, 383,430 
vinculación, 127,130-136,142 
aparente, 136,143,145 
hiperestática, 135,145 
isostática, 133 
vínculo, 128,131 
externo, 143 
interno, 142 
volcamiento, 285 
zoniflcación sísmica, 377,445 
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TEXTOS UNIVERSITARIOS 


Este libro entrega una visión global del problema del análisis 
y diseño estructural para estudiantes de Arquitectura, Su 
enfoque es esencialmente conceptual, desarrollado en una 
secuencia lógica basada en principios fundamentales de la 
física y la mecánica estructural, a fin de dar al estudiante 
una base racional sólida que le permita comprender cómo 
funcionan las estructuras, sobre todo desde el punto de vista 
sísmico. 

El propósito primordial de esta enseñanza en la carrera de 
Arquitectura es que los futuros profesionales desarrollen 
sus obras con un esqueleto resistente sano y que además 
comprendan que las características y el comportamiento de 
las estructuras pueden quedar determinadas por el proyecto 
arquitectónico. 
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